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INTRODUZIONE 
 
 
 
 
I fenomeni franosi, pur ricevendo generalmente un’attenzione minore da 
parte dei mezzi di comunicazione di massa, rispetto ad altre calamità 
naturali quali terremoti, eruzioni vulcaniche ed esondazioni, costituiscono 
indubbiamente una delle cause principali di rischio per l’incolumità di beni 
e persone. Basti pensare che, per quanto riguarda l’Italia ad esempio nel 
periodo 1945-1990 le vittime accertate a causa di fenomeni franosi sono 
state 2447, corrispondenti al 32% del totale delle vittime per catastrofi 
naturali in Italia. Tale dato evidenzia come le frane rappresentino, subito 
dopo i terremoti, le calamità naturali più pericolose per l’incolumità 
pubblica. L’ammontare dei danni provocati da dissesti idrogeologici (frane 
ed esondazioni) è stato stimato in circa 1-2 miliardi di euro all’anno. In 
generale, le varie strategie di prevenzione e salvaguardia delle aree soggette 
a rischio frana possono essere ricondotte a quattro categorie fondamentali 
(BROMHEAD, 2004): la rilocazione (avoidance) degli elementi a rischio in 
aree a minor rischio; la riduzione-correzione (correction) della sorgente del 
rischio tramite interventi volti alla stabilizzazione del corpo di frana; la 
desensibilizzazione (desensitization) degli elementi a rischio, intesa come 
riduzione della loro vulnerabilità (nello specifico il rafforzamento delle 
strutture esistenti tramite sottofondazioni, iniezioni, ecc. o il ricorso a 
particolari accorgimenti costruttivi nel caso di strutture non ancora 
esistenti); ed infine l’accettazione (acceptance) del rischio da parte di una 
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comunità, perseguibile sia attraverso il ricorso a pratiche assicurative che 
tramite sistemi di difesa dai movimenti franosi (sistemi di contenimento e di 
deviazione delle masse in frana, sistemi di monitoraggio-allarme, ecc.). 
Facendo riferimento all’aspetto più strettamente tecnico-operativo, le 
differenti strategie di mitigazione del rischio sono state raggruppate in due 
categorie, in relazione al fatto che esse comportino o meno un diretto 
intervento sul corpo di frana: 
 
- interventi strutturali; 
- interventi non strutturali. 
 
Nello specifico, negli interventi di tipo strutturale sono state raggruppate sia 
tutte le opere volte alla stabilizzazione del corpo di frana (interventi di 
drenaggio, strutture di sostegno, interventi di riprofilatura dei versanti, 
sistemi di rinforzo interno, ecc.) che quelle mirate al controllo dei 
movimenti delle masse in frana, attraverso la realizzazione di vere e proprie 
strutture difensive lungo il probabile percorso del corpo di frana (ad es. reti 
e gallerie paramassi, sistemi deflettenti e barriere per flussi detritici, ecc.). 
Tutte le altre strategie di mitigazione del rischio, in cui si interviene più 
propriamente sulla riduzione del valore e della vulnerabilità degli elementi a 
rischio o sull’incremento delle soglie di rischio accettabile, sono state riunite 
negli interventi non strutturali. Riprendendo la differenziazione proposta da 
BROMHEAD (2004), negli interventi di tipo strutturale vengono 
raggruppate le strategie di riduzione della sorgente di rischio (correction) e 
parte delle strategie di accettazione del rischio (acceptance), ed in 
particolare i vari sistemi di deviazione e contenimento delle masse in frana, 
mentre le strategie di riduzione della sensibilità degli elementi a rischio 
(desensitization), la rilocazione degli elementi a rischio (avoidance) e buona 
parte delle strategie di accettazione del rischio (acceptance) sono trattate tra 
gli interventi non strutturali. Comunemente la gestione del rischio da frana 
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viene affrontata intervenendo direttamente sulla sorgente del rischio tramite 
lavori e opere di ingegneria, sia per l’alto numero di soluzioni possibili che 
per il continuo sviluppo di nuove tecnologie e nuovi materiali utilizzabili 
nella sistemazioni dei corpi di frana. Risulta evidente come, per la scelta 
della particolare strategia di intervento, sia fondamentale una buona 
conoscenza della tipologia, delle dimensioni e della natura del fenomeno da 
affrontare, nonché del contesto socio-economico nel quale ci si trova ad 
intervenire. Spesso la migliore soluzione può scaturire da un compromesso 
tra le varie strategie disponibili; in ogni caso la particolare modalità di 
intervento dovrà essere attentamente ponderata e pienamente giustificata in 
relazione al particolare fenomeno da contrastare. 
Le tecniche tradizionali di consolidamento si dividono in interventi di 
drenaggio come trincee, pozzi o strutture di sostegno come muri, paratie o 
strutture di rinforzo interno come ancoraggi, micropali. Da un lato questi 
interventi sono già ampliamente consolidati nell’ambiente geotecnico, ma di 
contro sono molto onerosi sia economicamente che dal punto di vista 
ambientale. In questa tesi si presenta un procedimento per il consolidamento 
dei pendii in frana, mediante la realizzazione di una maglia di pali discreti. 
Questi pali, in cemento armato, vengono inseriti nella coltre instabile della 
frana e innestati nel bedrock, affinché riescano a fornire un opportuno 
incremento al taglio sul piano di scorrimento. La lunghezza e il diametro 
variano in modo tale da poter garantire la stabilità del pendio. Questa risulta 
una tecnica nuova, percui sono stati studiati differenti casi per valutare la 
sua efficacia. I pali disposti a maglia romboidale sono un ottima soluzione 
sia dal punto di vista della stabilità del pendio che dal punto di vista 
economico. Essi inoltre risultano più efficaci quanto più la falda è in 
profondità. In questo caso infatti bastano pali di modeste dimensioni per 
stabilizzare una coltre instabile di consistente spessore. 
La tesi si articola in cinque capitoli; nel primo vengono messi in luce le 
caratteristiche del fenomeno franoso, descrivendo i vari tipi di crollo. 
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Vengono inoltre definite le cause ed è spiegato come si valuta il rischio 
frana. Nel secondo capitolo vengono descritti i tipi di intervento attui a 
stabilizzare i pendii. Nel terzo capitolo si descrive la nuova tecnica di 
stabilizzazione, mediante pali discreti. Nel quarto capitolo vengono mostrati 
i risultati ottenuti attraverso l’analisi di differenti casi di studio, affrontati 
mediante questa nuova soluzione d’intervento. Infine, l’ultimo capitolo 
mette in luce i vantaggi economici di questo metodo, presentando un’analisi 
dei costi che viene poi comparata con un intervento di tipo tradizionale. 
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CAPITOLO 1  
 
RISCHIO FRANE 
 
 
 
 
1.1 Generalità 
 
Nel significato più generale per frana s’intende il distacco dalla posizione in 
sito di una massa di terreno, alquanto estesa, ed il suo discendere verso valle 
con velocità diversa da caso a caso e variabile nel tempo. La frana attenua la 
pendenza, rimodellando la morfologia, per trasferimento di materiale verso 
il basso, alla ricerca di un equilibrio stabile. Le frane si producono in masse 
sia sciolte che compatte, incoerenti o coerenti, a seguito di perdita 
dell’equilibrio statico per caduta delle componenti resistenti, ovvero 
aumento di quelle motrici. 
Ne deriva una fase di transizione di equilibrio dinamico che può 
manifestarsi con notevole velocità, in breve periodo di tempo, con 
immediato ritorno ad un nuovo equilibrio statico. Nel passaggio dalla fase 
statica a quella dinamica, la gravità è la principale forza motrice unitamente 
alle forze di filtrazione mentre la resistenza tangenziale del terreno è  la 
forza contrastante. E’ complice quasi sempre l’acqua che aumenta la prima 
e riduce la seconda, più che per distruzione di coesione, (imputabile 
maggiormente ai progressivi fenomeni di alterazione) per riduzione di 
resistenza a seguito di attenuazioni delle tensioni efficaci al sorgere di 
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pressioni interstiziali. Parallelamente, in generale si instaura il fenomeno 
della rottura progressiva con il superamento della resistenza di picco sino a 
pervenire ai valori residui, di solito a partire dall’estremità del corpo di frana 
e via via propagandosi a tutto il corpo sino al collasso generale. 
Le frane avvengono per cause naturali o per l’intervento dell’uomo che 
interferisce sulla morfologia della natura, variando la configurazione del 
terreno, che nel tempo tenderà spontaneamente a riconquistarsi altri 
equilibri mediante smottamenti o frane. 
 
 
1.2 Materiali interessati dalle frane 
 
Generalmente nella classificazione dei movimenti franosi risulta 
determinante il tipo di materiale coinvolto, con riferimento alle condizioni 
vigenti in sito prima del movimento. Si distinguono, quindi, tre classi 
principali: 
 
roccia: è un aggregato naturale di grani minerali legati solidamente tra di 
loro (cementati); un provino di roccia, dopo vari cicli di immersione in 
acqua, presenta ancora le caratteristiche fisico-meccaniche iniziali. In 
genere le rocce sono interessate da piani di discontinuità (piani di rottura o 
piani caratterizzati da resistenze inferiori) che influenzano profondamente il 
comportamento meccanico dell’intero ammasso roccioso. In base alla 
maggiore o minore resistenza a compressione, si individuano come limiti 
estremi le rocce tenere e le rocce dure. Il modello meccanico che meglio 
descrive il comportamento di un ammasso roccioso è quello di “corpo rigido 
discontinuo” tipico della Meccanica delle Rocce. 
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terra: è un mezzo granulare multifase, in quanto è costituito da particelle 
distinte di grani minerali in contatto tra loro (granelli); negli interstizi (pori) 
tra i grani può essere presente sia l’acqua che l’aria. Qualora vi sia presente 
solo acqua si ha la condizione di terreno saturo (S=1); invece, se è presente 
solo aria, si ha la condizione di terreno asciutto (S=0). Un provino di terreno 
immerso ripetutamente in acqua si disgrega e perde la sua forma iniziale. Il 
modello meccanico è quello usualmente adottato nella Meccanica delle 
Terre di “corpo continuo multifase”. 
 
detrito: è anch’esso un aggregato naturale di grani minerali e può presentare 
diversi gradi di cementazione tra gli elementi della matrice; può essere 
costituito da materiale prevalentemente grossolano (debris), in cui si hanno 
numerosi granuli (20-30%) con dimensioni maggiori dei 2 mm, oppure può 
essere costituito da materiale prevalentemente fine (earth), in cui si hanno 
molte particelle (70-80%) di dimensioni minori dei 2 mm. Il detrito è 
difficilmente classificabile: dal punto di vista meccanico può ricadere nella 
classe delle rocce o delle terre a seconda dei casi. L’attribuzione del detrito 
ad una classe o all’altra va fatta in relazione alle condizioni fisico-
meccaniche che si presentano di volta in volta. 
 
 
1.3 Tipi di movimenti franosi 
 
Dati i molti fattori in gioco, numerosi sono i tipi di movimenti franosi 
possibili; una loro classificazione riesce abbastanza difficile in quanto i 
criteri di catalogazione possono essere vari e dipendono dall’impostazione 
scientifica dell’autore, dall’ambiente geologico in cui prevalentemente 
opera e dall’esigenze e finalità che la classificazione si propone.  
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La classificazione più completa appare quella di Varnes (1978). Questa 
classificazione suddivide i fenomeni franosi sulla base del tipo di 
movimento al quale i pendii possono essere soggetti. Come si vede in figura 
1.1 si distinguono sei classi di movimento: crolli, ribaltamenti, scivolamenti 
suddivisi in rotazionali e traslazionali, espansioni laterali, colamenti e 
fenomeni complessi. 
 
 
  
Fig.1.1 - Classi individuate da Varnes, 1978. 
 
Crolli (Falls): sono dei fenomeni che iniziano con il distacco di roccia  da 
un pendio acclive, lungo una superficie avente una  resistenza a taglio 
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limitata o nulla (figura 1.2). Generalmente si verificano in versanti 
interessati da  discontinuità strutturali preesistenti (faglie e piani di  
stratificazione) o di neoformazione e sono caratterizzati  da velocità 
abbastanza alte e scarsi segni premonitori; infatti, sono osservabili solo 
cedimenti nelle zone laterali dell’ammasso e piccole fessure superficiali.  
L’accumulo di roccia franata tende ad agire come limitante per l’evoluzione 
del fenomeno.  Cause innescanti sono i cicli di gelo e disgelo, lo 
scalzamento alla base del versante ad opera di alvei fluviali, l’azione 
sismica, la pressione dell’acqua presente tra le discontinuità, l’azione degli 
apparati radicali della vegetazione. I fenomeni tipo crollo sono tipici delle 
rocce lapidee in cui si sviluppano superfici di rottura piane o leggermente 
curve; il materiale si muove generalmente per caduta libera nell’aria e con 
successivi rimbalzi e rotolamenti fino ad esaurire la propria energia cinetica, 
che come è noto, è funzione della sua massa e del quadrato della velocità 
assunta. La problematica che si pone è, quindi, quella di definire le aree 
dove è possibile che si verifichino crolli, distacchi, ecc. di masse rocciose, 
definire le dimensioni e la forma dei massi instabili ed, inoltre, definire i 
possibili percorsi delle masse dopo il collasso. La forma del masso riveste 
una importanza secondaria quando la sua traiettoria è essenzialmente del 
tipo “salti e rimbalzi”, cioè con sviluppo essenzialmente in aria; al contrario 
assume notevole importanza quando la traiettoria ha parti importanti 
costituite dal meccanismo di rotolamento. La definizione dei possibili 
percorsi consente di individuare i beni esposti e definire gli eventuali 
interventi di tipo passivo. La definizione delle aree a rischio basate sul 
rinvenimento di elementi lapidei alla base dei versanti, può condurre a 
vistose sottostime del problema: gli elementi lapidei infatti sono 
sistematicamente allontanati quando investono aree normalmente utilizzate 
dall’attività antropiche. 
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Fig.1.2 - Movimento franoso tipo crollo. 
 
Ribaltamenti (topple o toppling): Sono dei movimenti simili ai crolli e, 
generalmente, si  verificano in versanti interessati da discontinuità strutturali  
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preesistenti (figura 1.3). Tali fenomeni sono delle rotazioni in  avanti, 
attorno ad un fulcro, un punto o un asse situato al di  sotto del centro di 
gravità della massa spostata, con un ribaltamento verso l’esterno del 
versante della massa rocciosa. Sono spesso associati a crolli, scorrimenti e 
frammentazione delle masse coinvolte. Cause innescanti sono i cicli di gelo 
e disgelo, lo scalzamento alla base del versante ad opera di alvei fluviali, 
l’azione sismica, l’incremento della pressione dell’acqua presente tra le 
discontinuità, l’azione degli apparati radicali della vegetazione. Le fratture 
presenti (faglie e piani di stratificazione) nelle zone superiori possono essere 
aperte oppure riempite da detrito o altro materiale. Le frane per ribaltamento 
si verificano generalmente nelle zone dove le superfici di strato risultano 
sub-verticali (figura 1.4) o lungo le sponde dei corsi d’acqua per 
scalzamento al piede (figura 1.5). 
 
 
 
Fig.1.3 -  Movimento franoso tipo ribaltamento. 
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Fig.1.4 - Fenomeno franoso tipo ribaltamento su superfici subverticali. 
 
 
 
 
 
Fig.1.5 - Fenomeno franoso tipo ribaltamento dovuto allo scalzamento 
fluviale al piede. 
 
Scorrimento o scivolamento rotazionale (Slump): sono movimenti, verso 
la base, del versante di una massa di terreno o di roccia, in seguito al 
superamento della  resistenza a taglio lungo una superficie (detta superficie 
di scorrimento) o all’interno di una fascia in cui si ha che il fattore di 
sicurezza è inferiore all’unità (F<1). La superficie di rottura è arcuata con 
concavità rivolta verso l’alto; può essere di neoformazione o in parte 
preesistente. Alla superficie di scorrimento principale sono spesso associate 
altre superfici secondarie, scarpate e terrazzi di frana. (figura 1.6). Lo 
scorrimento di tipo rotazionale, quando si verifica in terreni incoerenti dotati 
di bassi valori di coesione, si presenta con superfici di scivolamento 
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abbastanza superficiali e con centri di rotazione molto distanti dal profilo 
del pendio. Al contrario, per i materiali a grana fina, dotati di maggiore 
coesione, si tende verso superfici di rottura più profonde, più arcuate e con 
centri di rotazione più vicini al profilo. Tale tipologia di fenomeni è 
ricorrente nei terreni sciolti e nelle rocce tenere. Influenti sono i valori delle 
pressioni neutre e delle sue possibili variazioni, la presenza di sovraccarichi 
lungo il pendio (come eventuali opere antropiche di recente realizzazione) e 
l’azione sismica.  
 
 
 
 
Fig.1.6 -  Movimento franoso tipo scorrimento rotazionale. 
 
Scorrimenti o scivolamenti traslazionali  (Slides): sono dei movimenti, 
verso la base, del versante di una massa di terra o roccia, che avvengono 
lungo una superficie di rottura (F<1) o entro una fascia, relativamente 
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sottile, di intensa deformazione di taglio e dalla forma piana più o meno 
ondulata (figura 1.7). Si verificano su superfici di discontinuità preesistenti, 
con inclinazione eguale o inferiore a quella del versante (definito 
franappoggio per distinguerlo da quello a reggipoggio), nella quale la 
superficie ha un’inclinazione opposta al pendio: in un versante caratterizzato 
da discontinuità a franapoggio piuttosto che a reggipoggio, si ha una 
maggiore probabilità che si inneschi un cinematismo di tipo scivolamento. 
Tale fenomeno è frequente in rocce stratificate, o in alternanze di rocce dalle 
caratteristiche fisico-meccaniche differenti. I fenomeni tipo scorrimento 
traslazionale sono evidenziati da fratture di trazione riscontrabili nella parte 
alta del versante. 
 
 
 
Fig.1.7 -  Movimento franoso tipo scorrimento traslazionale. 
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Espansioni laterali (Lateral Spread): s’innescano prevalentemente quando 
una massa rocciosa lapidea e fratturata è sovrapposta ad una roccia meno 
resistente o ad un terreno sciolto ed in seguito all’estrusione e allo 
spostamento di un livello del materiale sottostante, si verifica la subsidenza 
della massa fratturata. In genere, in tale tipologia di movimento franoso, a 
differenza dei casi precedentemente incontrati, lungo le superfici di rottura 
non si hanno valori elevati delle tensioni tangenziali (figura 1.8). Cause 
d’innesco sono l’incremento delle pressioni neutre o l’innalzamento del 
livello di falda. Le deformazioni possono avvenire su versanti con pendenze 
molto basse (e sono evidenziate dalla disarticolazione e suddivisione in 
blocchi della roccia sovrastante) o in terreni a grana fine, con diverso grado 
di sovraconsolidazione.  
 
 
 
Fig.1.8 -  Movimento franoso tipo espansione laterale. 
 
Colamenti (Flows): i colamenti sono dei movimenti franosi distribuiti in 
maniera continua all’interno di una massa spostata; di frequente il materiale 
 16
in frana segue l’andamento di solchi di erosione, che ne costituiscono 
l’alveo. A valle, terminato il preesistente impluvio (zona di raccolta naturale 
delle acque superficiali), il cumulo di frana si distribuisce a ventaglio sulla 
porzione di raccordo tra il piede del versante e la contigua zona 
pianeggiante (figura 1.9). Nel colamento si vengono a determinare superfici 
di taglio multiple e temporanee che, generalmente, non si conservano. La 
distribuzione della velocità nella massa spostata è analoga a quella che si 
verifica in un fluido viscoso, presentando una velocità variabile da punto a 
punto nell’area di frana, in relazione alla pendenza del versante e al 
contenuto d’acqua della massa in movimento. Interessano aree molto estese, 
anche interi versanti, lungo i quali è possibile distinguere il bacino collettore 
o di alimentazione. I terreni interessati da questo tipo di frana sono: le zone 
alterate degli ammassi rocciosi, i terreni di origine alluvionale, i sedimenti a 
prevalente componente arenacea, sabbiosa (tipo piroclastiti), argillosa e/o 
limosa, i cumuli di precedenti frane. 
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Fig.1.9 -  Movimento franoso tipo colamento. 
 
Fenomeni complessi (Complex): il movimento risulta dalla combinazione 
di due o più movimenti precedentemente descritti. Gran parte delle frane 
possono dirsi caratterizzate da movimento complesso, ma in molte di queste 
è anche possibile distinguere un movimento prevalente che, inquadrato in un 
preciso contesto geologico o morfo-strutturale dell’area, è quello che le 
caratterizza tipologicamente. In questo caso è opportuno classificare tali 
frane sulla base del movimento prevalente.  
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1.4 Attività 
 
Nel termine attività sono incluse le informazioni sullo stato, la distribuzione 
e lo stile di attività della frana, che verranno dettagliate nei paragrafi 
seguenti. La terminologia adottata nella descrizione dello stato di attività è 
basata sulle raccomandazioni del WP/WLI (Working Party for World 
Landslides Inventory) e del Glossario internazionale delle frane. Le fonti di 
informazione, sulla cui base viene definito lo stato di attività, sono 
molteplici e di diversa natura: 
 
- evidenze e indicatori cinematici visibili sul terreno per mezzo di 
rivelamento tradizionale, aerofotogrammetria, telerilevamento; 
- monitoraggio di tipo geodetico (topografia tradizionale, GPS) o con 
strumentazioni di tipo geotecnica (inclinometri); 
- informazioni di tipo bibliografico, cartografia geomatica, rapporti 
del Genio Civile o enti analoghi, testimonianza, ricerche di tipo 
archivistico. 
 
 
1.4.1 Stato di attività 
 
- attiva (active): frana attualmente in movimento. Nel caso di aeree 
soggette a crolli, ribaltamenti e sprofondamenti diffusi, il termine 
attivo potrà essere utilizzato qualora sia alta la frequenza temporale 
dei singoli fenomeni su tutta l’area; 
- riattiva (reactivated): una frana che è di nuovo attiva dopo essere 
stata inattiva; le frane senza una ben documentata storia di 
precedenti movimenti potranno più semplicemente essere descritte 
come attive; 
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- sospesa (suspended): se si è mossa entro l’ultimo ciclo stagionale 
ma non è attiva attualmente. 
 
Se l’ultima fase di attività risale a prima dell’ultimo ciclo stagionale, la 
frana è da definirsi inattiva (inactive). Le frane inattive sono suddivise 
ulteriormente nelle seguenti sottoclassi: 
 
- quiescente (dormant): se si ritiene possibile una sua riattivazione; 
- naturalmente stabilizzata (abandoned): se non si ritiene possibile 
una sua riattivazione, in quanto protetta da fattori naturali; 
- artificialmente stabilizzata (stabilized): se non si ritiene possibile 
una sua riattivazione, in quanto protetta con misure di 
stabilizzazione; 
- relitta (relict): frana originatasi in condizioni geomorfologiche o 
climatiche considerevolmente diverse dalle attuali, di cui si ritiene 
impossibile una sua riattivazione per opera di quelle o altre cause. 
 
Nella figura 1.10 riportata a seguire è rappresentata una frana da 
ribaltamento con i diversi stati di attività elencati. 
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Fig.1.10 - Frane da ribaltamento con diversi stati di attività (da WP/WLI, 
1993a) 
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1.4.2 Distribuzione 
 
Il termine di distribuzione permette di prevedere il tipo di evoluzione, nel 
senso spaziale, del dissesto. Di seguito vengono riportate le differenti 
tipologie di distribuzione di attività di più ampio utilizzo, con a lato le 
relative definizioni: 
 
- costante (moving): frana in cui il materiale spostato continua a 
muoversi, ma in cui la superficie di rottura non mostra variazioni 
apprezzabili; 
- retrogressivo (retrogressing): se la superficie di rottura si estende in 
senso opposto a quello del materiale spostato, comporta 
l’arretramento della scarpata principale; 
- avanzate (advancing): se la superficie di rottura si estende nella 
direzione del movimento.Si realizza attraverso la formazione di 
superfici di scorrimento multiple o successive o per semplice 
avanzamento del piede; 
- in allargamento (widening): se la superficie si estende su uno o 
entrambi i margini laterali; 
- in diminuzione (diminisching); se il materiale coinvolto in una frana 
attiva diminuisce di volume nel tempo, indipendentemente dalle 
cause che comportano tale diminuzione. 
- multi-direzionale (enlarging): se la superficie di rottura si estende in 
una o più direzioni . In tal modo viene continuamente aggiunto 
materiale al volume di materiale spostato; 
- confinato (confined): movimento in cui è presente una scarpata, ma 
non è visibile la superficie di scorrimento al piede della massa 
spostata. 
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Fig.1.11a - Frane con diversa distribuzione di attività. La sezione b di ogni 
diagramma mostra il versante dopo il movimento sulla superficie di rottura, 
indicata con la freccia nella sezione a. Il materiale spostato è in retinato (da 
WP/WLI, 1993a). 
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Fig.1.11b - Frane con diversa distribuzione di attività. La sezione b di ogni 
diagramma mostra il versante dopo il movimento sulla superficie di rottura, 
indicata con la freccia nella sezione a. Il materiale spostato è in retinato (da 
WP/WLI, 1993a). 
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1.4.3 Stile 
 
Il termine stile indica l’eventuale combinazione e ripetizione di più 
meccanismi di movimento nell’ambito del medesimo evento franoso. Di 
seguito vengono riportati i vari tipi di stile di attività, con le relative 
definizioni: 
 
- singolo (single): fenomeno che consiste in un singolo movimento del 
materiale spostato, spesso costituito da un unico blocco 
relativamente intatto; 
- complesso (complex): fenomeno caratterizzato dalla combinazione 
di due o più tipi di movimento. Il termine è limitato ai casi in cui i 
diversi tipi di movimento sono in sequenza temporale; 
- composito (composite): fenomeno in cui due o più meccanismi di 
movimento avvengono in parti diverse nella massa spostata, talvolta 
simultaneamente.  
- successivo (successive): molteplice ripetizione dello stesso tipo di 
movimento in cui le diverse masse spostate non condividono la 
superficie di rottura. Fenomeno dato da un insieme di movimenti 
identici ma individuali; 
- multiplo (multiple): molteplice ripetizione dello stesso tipo di 
movimento, che causa un ampliamento della superficie di rottura. La 
nuova massa spostata è in contatto con la massa spostata 
precedentemente e spesso condivide con essa la superficie di rottura. 
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Fig.1.12 - Frane con diverso stile di attività (da WP/WLI, 1993a). 
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1.5 Elementi di un movimento franoso 
 
Per descrivere correttamente una frana è necessario utilizzare termini precisi 
ed univoci. Analizzando, ad esempio, il caso di una frana di tipo 
scorrimento rotazionale è possibile distinguere: una zona di scorrimento o 
distacco, nella quale il materiale mobilizzato si trova a quote inferiori 
rispetto a quelle dell’originaria superficie del versante e una zona di 
accumulo, nella quale il materiale mobilizzato può trovarsi ad una quota 
superiore rispetto a quella della superficie originaria del versante. 
Il materiale mobilizzato rappresenta il materiale che si è mosso rispetto alla 
propria posizione originaria e si è deposto più a valle. Viene suddiviso in 
corpo principale e in piede della frana. Nella zona di distacco si possono 
riconoscere: 
 
- corona (crown): è costituita dal materiale non mobilizzato, adiacente 
alle porzioni più elevate della scarpata principale; 
- scarpata principale (main scarp): è la superficie generalmente 
ripida che delimita l’area, quasi indisturbata, circostante la parte 
sommitale della frana, generata dal movimento del materiale 
spostato. Rappresenta la parte visibile della superficie di rottura; 
- superficie di rottura (surface rupture): è la superficie lungo la quale 
è avvenuto il movimento; superficie che forma (o che formava) il 
limite inferiore del materiale spostato sotto la superficie originaria 
del versante. L’idealizzazione della superficie di rottura può essere 
definita superficie di scorrimento. 
- corpo principale (main body): è la porzione del corpo di frana che 
giace al di sopra della superficie di frattura ed è delimitata 
superiormente dalla scarpata principale e, inferiormente, dal piede 
della superficie di frattura. 
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- punto sommitale (top): è il punto più alto del contatto fra materiale 
spostato e la scarpata principale. 
- fianco (flank): è il materiale non spostato adiacente ai margini della 
superficie di rottura. I fianchi possono essere identificati mediante 
l’azimut misurato con la bussola, oppure dai termini destro e 
sinistro, riferiti a chi guarda la frana dal coronamento. 
 
Entro il corpo principale si possono distinguere: 
 
- testata (head): è la parte più alto della frana, al contatto con la 
scarpata principale; 
- punto sommitale della testata (top head): è il punto più alto della 
testata; 
- scarpate secondarie (minor scarp): sono superfici ripide che 
interrompono la continuità del materiale franato. 
 
Nella zona di accumulo si possono distinguere: 
 
- piede (foot): è la porzione della frana che si è mossa oltre l’unghia 
della superficie di rottura e ricopre la superficie originaria del 
versante; 
- punto inferiore (tip): è il punto dell’unghia situato a maggior 
distanza dal punto sommitale della frana; 
- unghia (toe): margine inferiore, generalmente curvo, del materiale 
spostato della frana, situato alla maggior distanza dalla scarpata 
principale. 
- Unghia della superficie di rottura (toe of the surface of rapture): 
intersezione (generalmente sepolta) fra la parte inferiore della 
superficie di rottura della frana e la superficie originaria del versante. 
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Fig.1.13 - Nomenclatura delle varie parti di un movimento franoso (da 
Carrara, 1985). 
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1.6 Cause 
 
Le cause dei fenomeni franosi possono essere divise in : 
 
- predisponenti o strutturali, che rendono il territorio più o meno 
sensibile all’innesco di fenomeni franosi; 
- determinanti o occasionali, che provocano la rottura dello stato di 
equilibrio di un versante. 
 
 
1.6.1 Cause predisponenti 
 
Le cause predisponenti sono quelle connesse ai fattori geologici, 
morfologici, idrogeologici, quali la forma e le dimensioni dei corpi 
geologici, i rapporti con quelli adiacenti, i tipi litologici, la giacitura degli 
strati, lo stato di alterazione delle rocce, la permeabilità, la pendenza dei 
versanti, ecc.  
Spesso una causa predisponente è costituita da combinazioni di vari fattori 
che rispondono a caratteri oggettivi dell’area studiata. Con questo si vuol 
dire che, ad esempio, la litologia è indubbiamente uno dei fattori scatenanti, 
ma diventa causa d’instabilità solo in determinate aree e a determinate 
condizioni. È quindi necessario realizzare un’accurata analisi geologica, 
strutturale e morfologica del territorio, evidenziando le aree soggette ad 
instabilità ed i fattori scatenanti. Alcune condizioni tipiche predisponenti 
sono costituite da: 
 
- l’alternanza di litotipi argillosi ed arenaci, con giacitura ad elevata 
inclinazione, con caratteristiche fisico-meccaniche e permeabilità fra 
loro molto differenti; 
 30
- presenza e distanza da faglie e sovrascorrimenti, il parallelismo fra 
faglie, fratture e scarpate di frana; 
- permeabilità dei terreni e condizioni idrogeologiche dei litotipi 
interessati dai fenomeni franosi; 
- presenza di accumuli di frane preesistenti, costituiti da litotipi già 
mobilizzati che possiedono caratteristiche meccaniche più scadenti 
della roccia in posto e possono essere sede preferenziale di nuovi 
movimenti; 
- presenza di depositi superficiali sciolti, poco addensati o poco 
coesivi, di origine detritica, colluviale o residuale; 
- versanti con formazioni prevalentemente argillose, spesso a struttura 
caotica, i cui i minerali argillosi assorbono acqua degradandosi, con 
conseguente diminuzione della resistenza alle tensioni che la forza di 
gravità esercita naturalmente sui versanti; 
- presenza di rocce “tenere”, poco cementate e/o intensamente 
fratturate e/o recanti livelli plastici ad assetto sfavorevole rispetto ai 
pendii, lungo i quali si possono determinare scivolamenti. Intere 
porzioni di versante si possono scivolare in blocco e 
successivamente disarticolarsi; 
- reticolo idrografico in disequilibrio e quindi in erosione, che 
determina versanti eccessivamente acclivi in rapporto ai caratteri di 
resistenza delle rocce che li costituiscono; 
- interventi antropici, che modificano uno stato di equilibrio 
precedente con disboscamento, opere edilizie, opere infrastrutturali e 
talora anche a carattere ambientale, cave e miniere, e che 
determinano presupposti di dissesto a qualsiasi scala. A ciò si 
aggiungono pratiche colturali intensive e pascolo indiscriminato. 
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1.6.2 Cause determinanti 
 
Le cause determinanti sono quelle che danno origine, in un particolare 
momento, all’alterazione degli equilibri naturali, in conseguenza della 
sfavorevole combinazione di più fattori. Rilevante, in questo caso, è l’azione 
delle precipitazioni con carattere di breve durata e notevole intensità. 
Alcune condizioni determinanti sono costituite da: 
 
- Sviluppo dell’idrografia, uso del suolo; 
- Precipitazioni intense e/o prolungate e repentino scioglimento delle 
nevi. Si possono considerare due casi: 1-piogge intense e brevi (ore 
o giorni) danno luogo a frane superficiali e generalmente molto 
diffuse. Per l’Italia diversi autori hano stabilito che la soglia di 
precipitazione per l’innesco delle frane superficiali è del 10-15% 
della precipitazione media annua in un anno; 2 piogge con intensità 
nella norma stagionale, ma protratte, o comunque, distribuite con 
una certa frequenza ed intensità nell’arco di diverse decine di giorni, 
che determinano l’innesco di frane profonde. Per le frane profonde 
non è possibile stabilire una soglia di innesco generalizzata, ma 
bisogna valutarla caso per caso. Si arriva, la limite, alle grandi frane, 
con profondità dell’ordine del centinaio di metri, per le quali 
l’alternarsi delle fasi di attività è regolata dalle variazioni climatiche 
su periodi di diversi anni. Nella grande maggioranza dei casi, per le 
frane la cui profondità si attesta intorno a 15-25 metri, le condizioni 
tipiche d’innesco sono caratterizzate da un periodo di piogge 
persistenti (15-20gg), ma rientranti nella norma stagionale, a cui si 
sovrappone un evento di carattere eccezionale di breve durata ( 2,3 
giorni); 
- il ripetersi di cicli stagionali umidi-secchi provoca un continuo 
disequilibrio delle porzioni più superficiali dei versanti; 
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- terremoti di magnitudo superiore a 4. Questo valore è stato stabilito 
dagli autori statunitensi, che dispongono di una vasta casistica nella 
regione californiana circostante la nota Faglia di S.Andrea. 
L’innesco delle frane è determinato dalla risposta sismica locale. 
Con magnitudo inferiore a 4 si possono avere particolari effetti di 
amplificazione che possono produrre intensità sismiche locali 
rilevanti. 
 
 
1.7 Il rischio frana 
 
Il presente paragrafo riporta quanto convenzionalmente stabilito a livello 
internazionale per le terminologie utilizzate nello studio e nella valutazione 
del rischio. Si ritiene utile porre l’attenzione sul concetto di rischio, poiché è 
soprattutto da esso che dipende la numerosa e diversificata produzione di 
metodologie tecnico-operative che sono in corso di sviluppo da parte della 
comunità scientifica. Nel concetto stesso di rischio sono presenti diverse 
componenti: 
 
- l’evento 
- la probabilità che tale evento si verifichi 
- il contesto ambientale 
- gli elementi coinvolti dall’evento 
 
Quando si parla di rischio si fa convenzionalmente riferimento al suo 
significato in termini di rischio totale, così come definito dall’UNESCO, 
che fin dal 1976 ha promosso la costituzione di una “Commissione Frane”, 
presso la IAEG (International Association of Engineering Geology), che 
attualmente è confluita nella Commissione delle Società Geotecniche 
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Internazionali per il censimento mondiale dei fenomeni franosi. Oltre alla 
definizione di rischio totale, si riportano le definizioni fornite sempre dal 
WP/WLI di elementi di rischio, vulnerabilità, e rischio specifico. 
 
- Pericolosità (Hazard = H): è la probabilità che un dato fenomeno di 
instabilità (potenzialmente distruttivo) si verifichi in un determinato 
intervallo di tempo ed in una certa area. È espressa in una scala 
percentuale tra 0% (nessuna probabilità di accadimento) e 100% 
(certezza dell’accadimento). 
- Elementi a rischio (Element at risk = E): è l’insieme degli elementi 
a rischio all’interno dell’area esposta all’evento di instabilità, 
costituito dalle categorie dei soggetti distinte per caratteristiche 
intrinseche (popolazione, proprietà, attività economiche, ecc.). Gli 
elementi a rischio si quantificano in termini relativi (valore venale) o 
assoluti (numero di persone, di edifici, di strade, ecc.), comunque 
raggruppandoli per grado di omogeneità. 
- Vulnerabilità (Vulnerability = V): è il grado di perdita prodotto su 
un certo elemento o gruppo di elementi a rischio, risultante dal 
verificarsi di un fenomeno di instabilità di una data intensità. È 
espressa da una scala percentuale tra 0% (nessuna perdita) e 100% 
(perdita totale). 
- Rischio totale (Risk = RT): è il numero di perdite (vite umane, 
edifici, strade, attività economiche, ecc.) conseguenti ad un 
particolare fenomeno naturale. È ottenuto dal prodotto della 
pericolosità per la vulnerabilità per gli elementi a rischio e viene 
espresso monetariamente (R=HxVxE). 
- Rischio specifico (Specific Risk = RS): è il grado di perdita atteso 
per una singola categoria di elementi a rischio in conseguenza di un 
particolare fenomeno naturale di data intensità. È espresso dal 
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prodotto tra pericolosità e vulnerabilità e può variare tra 0 e 100% 
(RS=HxV). 
 
Come appare evidente, la determinazione del rischio totale è un’operazione 
abbastanza complessa, perseguibile in via teorica, ma difficilmente 
realizzabile nella pratica. In particolare le maggiori difficoltà si incontrano 
in relazione a: 
 
Determinazione della pericolosità 
In essa è racchiuso l’elemento di probabilità temporale che l’evento si 
verifichi. Tale previsione risulta di estrema difficoltà di valutazione: il 
calcolo della probabilità temporale che si verifichi un evento franoso, viene 
legato spesso all’interazione tra la distribuzione temporale delle 
precipitazioni, la loro intensità e la conseguente risposta geomeccanica 
dell’area in potenziale dissesto e non ultimo dalla sismicità della zona. 
La pericolosità H è quindi strettamente connessa al periodo di ritorno T, che 
esprime l’intervallo di tempo che mediamente intercorre tra due eventi. 
Statisticamente è possibile analizzare l’andamento e l’intensità delle 
precipitazioni, ma risulta alquanto complesso tenere conto, in maniera 
sistematica, di parametri come la litologia, l’acclività, l’assetto strutturale, le 
caratteristiche geomeccaniche, lo spessore della coltre, la profondità della 
superficie di scivolamento e la permeabilità. A questi vanno aggiunti altri 
fattori antropici ( scavi, carichi, disboscamenti) e non (sismi, azioni 
erosive). Le difficoltà aumentano ancora qualora non si tratti di aree già 
mobilizzate ma di eventi di neoformazione. La valutazione completa della 
pericolosità richiede quindi i seguenti passi: 
 
- previsione spaziale: dove entro una determinata area un dato 
periodo di tempo si può verificare una frana; 
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- previsione temporale: quando presumibilmente si verificherà il 
movimento ed una previsione tipologica (tipo frana); 
- previsione dell’intensità: previsione della velocità, delle dimensioni 
o dell’energia del fenomeno franoso; 
- previsione dell’evoluzione: distanza di propagazione, limiti di 
retrogressione o espansione laterale. 
 
Determinazione degli elementi di rischio 
Tale attività presuppone una conoscenza approfondita ed aggiornata degli 
elementi antropici sull’area di analisi, la cui presenza determina 
l’insorgenza del rischio. Spesso il grado di approfondimento della 
conoscenza del territorio non è tale da consentire una schedatura puntuale 
delle situazioni a rischio esistenti, anche a causa del mancato aggiornamento 
delle basi cartografiche. 
 
Determinazione della vulnerabilità degli elementi a rischio 
Essa dipende fondamentalmente dalla tipologia di evento e dalla sua 
intensità, che è funzione della velocità e della massa mobilizzata: in questo 
caso bisognerebbe procedere per opportune semplificazioni. 
 
Riconoscimento della tipologia di fenomeno 
È frequente la difficoltà interpretativa nel riconoscimento di una tipologia di 
evento ed è necessario assicurare una lettura omogenea e armonizzata dei 
fenomeni franosi. 
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1.8 I livelli di rischio nella normativa italiana 
 
Nel panorama legislativo italiano si individuano degli indirizzi nella 
classificazione del rischio, sia nel decreto legge 180/98 che nell’atto 
d’indirizzo e coordinamento DPCM 29/9/1998, i quali prevedevano 4 
diversi classi di rischio con gravosità crescente: 
 
- rischio moderato R1: per il quale i danni sociali, economici e al 
patrimonio ambientale sono marginali; 
- rischio medio R2: per il quale sono possibili danni minori agli 
edifici, alle infrastrutture e al patrimonio ambientale, che non 
pregiudicano l’incolumità delle persone, l’agibilità degli edifici e la 
funzionalità delle attività economiche; 
- rischio elevato R3: per il quale sono possibili problemi per 
l’incolumità delle persone, danni funzionali agli edifici e alle 
infrastrutture con conseguente inagibilità degli stessi, la interruzione 
di funzionalità delle attività socioeconomiche e danni rilevanti al 
patrimonio ambientale; 
- rischio molto elevato R4: per il quale sono possibili la perdita di 
vite umane e lesioni gravi alle persone, danni gravi agli edifici, alle 
infrastrutture e al patrimonio ambientale, la distruzione di attività 
socioeconomiche. 
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CAPITOLO 2  
 
 
TIPI E MODALITA’ D’INTERVENTO 
 
 
 
 
Gli interventi di stabilizzazione in genere riguardano tre situazioni: la prima 
è costituita da un movimento franoso in atto e l’intervento viene rivolto a 
ridurre i pericoli connessi; la seconda è quella di frana avvenuta e 
l’intervento ha lo scopo di ridurre o di eliminare le conseguenze della frana; 
la terza riguarda il rischio di frana e l’intervento è indirizzato a migliorare le 
condizioni di stabilità e quindi ad aumentare il coefficiente di sicurezza. 
Evidentemente, qualunque sia la situazione, si deve prima decidere 
sull’opportunità di intervenire e poi scegliere il tipo o i tipi di intervento più 
adatti. Del resto entrambe le decisioni non sono semplici, poiché sono legate 
alla conoscenza delle condizioni di stabilità del pendio. I principali fattori 
che condizionano la scelta sopraindicata comprendono la condizione di 
stabilità attuale di pendio, il tipo di frana, le dimensioni e la velocità della 
frana stessa, la situazione dell’ambiente fisico e socio-economico, gli effetti 
collaterali dell’intervento e infine le disponibilità economiche e 
tecnologiche. Le dimensioni della frana condizionano la possibilità 
d’intervento e l’efficacia dei provvedimenti; è evidente che con grandi 
frane,  che coinvolgono volumi di terra di milioni di metri cubi, può risultare 
impossibile intervenire per l’entità degli interventi che si dovrebbero 
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eseguire o per l’elevato costo delle opere in rapporto ai benefici. Con frane 
medie o piccole le possibilità di intervento sono maggiori e la scelta è anche 
più facile. Per quanto riguarda la velocità della frana, Varnes suddivide le 
frane in sette gruppi, passando da quelle estremamente veloci (V>3m/s) a 
quelle estremamente lente (V<0,006m/anno). Hungr ha proposto una scala 
di dannosità delle frane legate alla velocità (figura 2.1). Nelle classi 1 e 2 
sono comprese “valanghe” e frane di roccia e di materiali detritici, come le 
frane di Goldau (Svizzera), Elm (Austria), Mayunmarca (Perù), Vajont 
(Italia), e come le frane delle discariche minerarie di Aberfan (Gran 
Bretagna) e di Stava (Italia). Le classi 5 e 6 comprendono i movimenti lenti 
o lentissimi. Per velocità molto basse la convenienza e l’efficacia degli 
interventi di stabilizzazione appaiono dubbi, mentre per le frane molto 
veloci (classe 2 e 3) durante il movimento della frana sono possibili solo 
interventi d’urgenza per garantire la pubblica incolumità e cercare di 
limitare i danni. 
 
Fig.2.1- Scala di dannosità delle frane. 
 
Classe 1 Nessun tipo di provvedimento è possibile; catastrofe. 
Classe 2 Velocità di spostamento tanto elevata da non consentire la 
fuga a tutte le persone. Perdita di vite umane. 
Classe 3 La fuga delle persone è possibile; distribuzione di strutture 
ed impianti fissi. 
Classe 4 Nel corpo della frana o di fronte alla frana possono 
mantenersi strutture temporanee o poco sensibili agli 
spostamenti; le altre devono essere demolite. 
Classe 5 Possono essere intrapresi interventi di stabilizzazione anche 
durante la fase di movimento. 
Classe 6 Le strutture permanenti sono conservate. 
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I fattori legati alle situazioni dell’ambiente fisico e di quello socio-
economico sono di vario tipo; così si hanno interventi per la difesa di beni 
socio-culturali o storico-culturali di elevato valore sociale da conservare ad 
ogni costo, o di zone con beni di elevato valore sotto l’aspetto economico, o 
di zone sedi di importanti infrastrutture. Con il termine “effetti collaterali” 
di intervento si intendono le conseguenze nocive che l’intervento stesso può 
provocare, come ad esempio fenomeni di subsidenza del pendio per la 
diminuzione delle pressioni neutre provocate da drenaggi, oppure fenomeni 
di inquinamento delle falde, legati all’immissione di sostanze chimiche nel 
terreno con iniezioni o altro.  
 
 
2.1 La scelta del coefficiente di sicurezza 
 
La scelta del valore del coefficiente di sicurezza da raggiungere costituisce 
un aspetto piuttosto delicato e richiede un giudizio critico da parte 
dell’ingegnere geotecnico, poiché sono molti i fattori di cui tenere conto. 
Occorre infatti considerare: 
 
- l’affidabilità del modello geotecnico, ovvero dello schema 
stratigrafico di riferimento e della caratterizzazione meccanica dei 
terreni; 
- i limiti del metodo di calcolo, ovvero delle ipotesi semplificative ad 
esso associate; 
- le conseguenze di un’eventuale rottura; 
- la vulnerabilità delle strutture e delle infrastrutture, la cui 
funzionalità potrebbe essere compromessa anche da movimenti che 
hanno luogo con coefficienti di sicurezza superiori ad 1 (stato limite 
di servizio); 
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- il tempo, ovvero se la stabilità del pendio deve essere assicurata per 
un breve oppure per un lungo periodo di tempo. 
 
La Normativa Italiana attualmente in vigore (D.M. LL.PP. 11/03/88) 
prescrive che: “Nel caso di terreni omogenei e nei quali le pressioni 
interstiziali siano note con sufficiente attendibilità, il coefficiente di 
sicurezza non deve essere minore di 1,3. Nelle altre situazioni il valore del 
coefficiente di sicurezza da adottare deve essere scelto caso per caso, tenuto 
conto principalmente della complessità strutturale del sottosuolo, delle 
conoscenze del regime delle pressioni interstiziali e delle conseguenze di un 
eventuale fenomeno di rottura.”  
A titolo indicativo, se la conoscenza delle condizioni stratigrafiche e 
geotecniche è buona, e le conseguenze di una eventuale rottura non sono 
particolarmente drammatiche, per le verifiche di stabilità di scavi o di pendii 
naturali “a priori”, ovvero se non si è manifestata la frana, si può adottare un 
coefficiente di sicurezza compreso tra 1,3 e 1,4 in relazione al metodo di 
calcolo impiegato, mentre per le verifiche di stabilità “a posteriori”, ovvero 
dopo che si è manifestata la frana, e quindi si conosce la superficie di 
scorrimento e si utilizza la resistenza al taglio residua del terreno, potranno 
essere adottati coefficienti di sicurezza minimi compresi tra 1,2 e 1,3. Valori 
maggiori dei coefficienti di sicurezza devono essere utilizzati per opere 
quali le dighe in terra, che comunque dovranno essere costantemente 
monitorate durante le varie fasi di esercizio. Nella normativa geotecnica 
inoltre si dice: “Il valore del coefficiente di sicurezza  sarà assunto dal 
progettista e giustificato sulla base delle considerazioni relative al livello di 
conoscenza raggiunto e al grado di affidabilità dei dati disponibili, alla 
complessità della situazione geologica e geotecnica, all’esperienza locale 
su pendii naturali in situazioni simili, nonché alla conseguenza di 
un’eventuale frana”. Si ricorda che per i fronti di scavo e per i rilevati nella 
normativa viene indicato il valore di 1,3 e che per le dighe di materiali 
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sciolti nella corrispondente normativa viene indicato il valore di 1,2 in 
presenza di azione sismica. 
 
 
2.2 Criteri di intervento per la stabilizzazione delle frane 
 
Per stabilizzare una frana in atto, o comunque per aumentare il coefficiente 
di sicurezza di un pendio (FS), che è il rapporto tra la capacità di resistenza 
lungo la superficie di scorrimento potenziale critica (C), e la domanda di 
resistenza, ovvero la resistenza necessaria per l’equilibrio (D), occorrono 
interventi volti a produrre un aumento di C, o una diminuzione di D, oppure 
entrambe le cose. Sebbene qualunque intervento richieda un’analisi del 
fenomeno in atto, o temuto, sia dal punto di vista tipologico, sia dal punto di 
vista morfologico e plano-altimetrico, sia per ciò che riguarda i litotipi 
coinvolti e le loro caratteristiche geotecniche, sia per quanto riguarda le 
condizioni idrogeologiche, è innanzitutto necessario distinguere tra 
interventi d’urgenza e interventi definitivi. Se è richiesto un intervento di 
urgenza, perché la frana è in atto e costituisce minaccia incombente a 
persone o a beni, fatta salva la necessità di richiedere l’evacuazione della 
zona a rischio, occorre raccogliere il maggior numero di informazioni 
esistenti o disponibili in breve tempo, e predisporre quelle misure rapide ed 
economiche che, pur non essendo risolutive, portano ad una riduzione del 
rischio, o comunque non lo accrescono. Ad esempio, non rimuovere 
l’accumulo al piede che, col proprio peso, produce un momento 
stabilizzante, eliminare le zone di ristagno dell’acqua piovana facilitandone 
invece il ruscellamento, ripristinare l’efficienza di canalette e fossi di 
guardia, sigillare le fratture per limitare le infiltrazioni di acqua piovana. Per 
progettare un intervento di sistemazione definitivo è necessario svolgere 
tutte le indagini, geologiche, geofisiche, geotecniche, topografiche, e 
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mettere in opera tutti gli strumenti (piezometri, inclinometri, estensimetri, 
basi topografiche), necessari per chiarire l’estensione e la cinematica del 
fenomeno. Poiché in genere il costo delle indagini rappresenta una parte 
piccola rispetto al costo complessivo dell’intervento di stabilizzazione di 
una frana, e poiché in assenza di dati affidabili il progettista tende ad 
assumere ipotesi molto cautelative che comportano un 
sovradimensionamento delle opere da realizzare, non è conveniente 
risparmiare sulle indagini (naturalmente purché siano ben programmate ed 
eseguite). È inoltre sempre opportuno prevedere indagini e controlli durante 
e dopo la realizzazione delle opere, compresa la messa in opera di 
strumentazione adeguata, per verificare le ipotesi di progetto, l’efficacia 
dell’intervento eseguito e controllare il decorso dei movimenti nel tempo, 
prolungando il monitoraggio per almeno un intero ciclo stagionale dopo il 
termine dei lavori. Dopo avere raccolto tutte le informazioni necessarie, si 
definisce il modello geotecnico, ovvero lo schema fisico meccanico 
interpretativo del fenomeno, e si procede alla verifica di stabilità del pendio, 
nelle condizioni precedenti l’intervento di stabilizzazione, con i metodi della 
geotecnica. Se la frana è avvenuta si può eseguire un’analisi a ritroso 
(backanalysis), ovvero si impone che per la superficie di scorrimento reale e 
nelle condizioni idrogeologiche esistenti al momento della frana, risulti FS = 
1, si ricava il valore medio della resistenza al taglio a rottura, e lo si 
confronta con il valore desunto dalle prove di laboratorio. La prima fase 
della progettazione è finalizzata ad individuare i fattori che maggiormente 
influenzano la stabilità del pendio, ed alla selezione, scelta e verifica 
dell’efficacia dei possibili interventi di stabilizzazione. In Tabella 2.2 sono 
elencati i criteri di scelta e i principi fisici dei provvedimenti possibili. Essi 
possono essere suddivisi in due grandi categorie generali: i provvedimenti 
volti a ridurre la domanda di resistenza (D), e quelli volti ad aumentare la 
capacità di resistenza (C). Limitandoci ad una sommaria disamina dei 
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provvedimenti per la stabilizzazione di movimenti franosi in terreni sciolti, 
nella prima categoria sono compresi: 
 
- la riprofilatura del pendio, ovvero la modifica della superficie 
topografica con riduzione della pendenza, alleggerimento della 
sommità e/o appesantimento del piede del pendio. Interventi di 
questo tipo hanno efficacia per movimenti franosi di tipo rotazionale 
non molto profondi; 
- l’inserimento di opere di sostegno passive, quali muri, terra armata, 
paratie, pali, reticoli di micropali e pozzi, al piede della frana, con lo 
scopo di trasferire la spinta dell’ammasso a strati più profondi e 
stabili. Possono essere impiegati solo per frane di spessore modesto. 
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Tabella 2.2 - Principi e metodi di stabilizzazione dei pendii e delle scarpate 
(da Jappelli, Manuale di Ingegneria Civile). 
 
Nella seconda categoria rientrano: 
 
- le opere per la disciplina delle acque superficiali, come fossi e 
cunette di guardia, fascinate, inerbimenti e rimboschimenti, che 
hanno lo scopo di ridurre le infiltrazioni di acqua dalla superficie e 
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quindi le pressioni interstiziali, e di aumentare la resistenza al taglio 
del terreno più superficiale, anche per mezzo delle “armature” 
costituite dall’apparato radicale delle piante. Tali interventi hanno 
efficacia solo per stabilizzare la coltre più superficiale di terreno;  
- le opere di drenaggio superficiali e profonde (trincee drenanti, pozzi 
drenanti, dreni sub-orizzontali, cunicoli e gallerie drenanti, 
elettroosmosi) hanno lo scopo di ridurre le pressioni interstiziali e 
quindi accrescere le pressioni efficaci e la resistenza al taglio del 
terreno. Sono i provvedimenti più diffusi ed efficaci per la 
stabilizzazione della maggior parte dei movimenti franosi profondi. 
In zone urbanizzate occorre verificare l’entità e gli effetti dei 
cedimenti di consolidazione indotti dall’abbassamento del livello di 
falda; 
- piastre e travi che, per mezzo di tiranti di ancoraggio pretesi, 
comprimono il terreno aumentando le tensioni normali, e quindi la 
resistenza al taglio, lungo la superficie di scorrimento;  
- altri interventi finalizzati al miglioramento delle caratteristiche 
meccaniche del terreno, quali iniezioni di miscele chimiche o 
cementizie, trattamenti termici come congelamento o cottura, i quali 
sono utilizzabili solo in casi particolari. 
 
 
2.3 Interventi di drenaggio sub-superficiale 
 
2.3.1 Trincee drenanti 
 
Scopo dell’intervento è l’abbassamento permanente del livello di falda nel 
terreno, con conseguente incremento delle forze resistenti al potenziale 
movimento franoso. E’ possibile anche ottenere un aumento della resistenza 
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al taglio, in particolare in prossimità della superficie delle scarpate. Le 
trincee drenanti sono delle strutture allungate, in genere disposte 
parallelamente alla linea di massima pendenza del versante, con larghezza 
compresa tra 0.80 e 1.20 m e profondità massime generalmente di 4-6 m. 
Talvolta sono abbinate a trincee più superficiali disposte a spina di pesce e 
confluenti nelle trincee principali. 
 
 
 
 
Fig.2.3 - Rappresentazione schematica di un intervento di stabilizzazione di 
un corpo di frana tramite un sistema di trincee drenanti. 
 
Nel caso di versanti poco inclinati (10°-15°), il fondo dello scavo della 
trincea può avere una pendenza uniforme, mentre nel caso di pendenze 
maggiori o di trincee molto lunghe si esegue una gradonatura del fondo 
dello scavo, sul quale può essere installata una canaletta in calcestruzzo con 
sopra un tubo in PVC, metallo o cemento. Al di sopra della canaletta e del 
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tubo di raccolta è posto il corpo drenante: si tratta di ghiaia e sabbia pulita 
con scarso materiale fine (< 3% in peso), ricoperte da uno strato sommitale 
di terreno vegetale di spessore di circa 0,5 m; oppure di uno strato di ghiaia 
(5-20 mm) pulita, avvolto in un telo di tessuto-non tessuto posto a contatto 
con il terreno da drenare, sormontato da uno strato di sabbia e, in sommità, 
da terreno vegetale. Quest’ultima tecnica consente, a parità di efficacia, una 
maggiore rapidità di esecuzione.  
Occorre valutare le caratteristiche geometriche delle trincee (S = distanza in 
pianta tra le trincee; D = profondità delle trincee; B = larghezza delle 
trincee) che consentano di ottenere una buona efficienza del drenaggio (η) 
in relazione alla pendenza del versante, alla profondità della falda prima 
dell’intervento e alla permeabilità del materiale. L’efficienza del drenaggio, 
inversamente proporzionale al rapporto S/D, risente dell’eventuale carattere 
anisotropo della permeabilità del terreno (Kv/Kh). Difatti, nel caso in cui la 
permeabilità orizzontale del terreno Kh sia maggiore di quella verticale Kv, 
a parità di rapporto S/D, otterremo una maggiore efficienza del drenaggio 
rispetto ad un terreno caratterizzato da Kv>Kh; nel qual caso sarà opportuno 
ridurre la spaziatura delle trincee per contenere l’infiltrazione verticale nel 
terreno. Per la valutazione dei parametri di progettazione delle trincee si può 
fare riferimento ai lavori di HUTCHINSON (1977) e BROMHEAD (1984; 
1992). La lunghezza delle trincee, funzione essenzialmente del sito, può 
essere anche dell’ordine dei 150-300 m all’ettaro. Occorre sorvegliare con 
attenzione il livello di falda, tramite piezometri messi in posto prima 
possibile e preferibilmente anche prima dell’esecuzione dei lavori, in 
maniera da valutare l’effettiva efficacia del sistema di drenaggio. Le 
modalità di esecuzione delle trincee dipendono dalla profondità e dalla 
situazione litologica e idrogeologica locale. Lo scavo deve essere eseguito 
per piccoli tratti da valle verso monte, in modo da esercitare una funzione 
drenante già in fase di costruzione. In tutti i casi, le acque raccolte devono 
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essere convogliate verso uno scolo naturale ed evacuate. Se possibile, è 
opportuno approfondire la trincea fino alla base dello strato permeabile. 
Il primo studio in forma sistematica sul dimensionamento delle trincee 
drenanti è stato condotto da Hutchinson (1977). La trattazione  presuppone 
che le trincee siano disposte secondo la linea di massima pendenza del 
pendio, abbiano una sezione rettangolare e siano parallele in modo da poter 
considerare un flusso bidimensionale e quindi considerare un problema 
piano. Lo strato di terreno, sede del processo di drenaggio, si considera 
omogeneo, isotropo e limitato inferiormente da una formazione 
impermeabile posta ad una profondità h. Il piano campagna è supposto 
orizzontale, e su di esso è presente una lama di acqua uniforme. La 
distribuzione di pressioni neutre iniziale è supposta idrostatica. Il metodo di 
progetto allora si ricava direttamente dagli abachi che ci vengono forniti 
dall’Autore (figura 2.4 ), in cui le curve rappresentano i diversi livelli 
piezometrici. Con n = 1 si ha il massimo livello di drenaggio, mentre per n = 
4,5 si ha un livello di drenaggio parziale.  
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Fig.2.4 – Abaco di Hutchinson.  
 
In figura 2.5 è evidenziato lo schema tipico di una trincea drenante. La 
quota p è considerata molto piccola, quindi Dh ≅0 . Quindi nota la quota h 
e conoscendo D, è possibile ricavare la curva S/D, dalla quale otteniamo il 
valore di S, ovvero la distanza alla quale devono essere posizionati i dreni. 
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Fig.2.5 – Sezione di una trincea drenante. 
 
 
2.3.1.1 Effetti di un drenaggio sulla stabilizzazione di un pendio 
 
L’inserimento nel terreno di elementi drenanti consente una riduzione delle 
pressioni neutre, con il conseguente miglioramento della stabilità del 
terreno. Le trincee drenanti sono corpi drenanti inseriti nel terreno dalla 
superficie previo scavo (figura 2.6). 
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Fig.2.6 - Sistema di trincee drenanti per la stabilizzazione di un’area in 
frana. 
 
 
 
Sezione A-A - Effetto del sistema di trincee sulla falda in un terreno 
granulare. 
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Rispetto ad altre soluzioni, questa metodologia offre molteplici vantaggi sia 
di carattere tecnico che economico; il posizionamento di un setto drenante 
continuo che attraversa il terreno per tutto lo spessore da drenare consente di 
intercettare eventuali livelli a più elevata trasmissività (ad esempio a livelli 
sabbiosi) posti a profondità intermedie; inoltre l’esecuzione di uno scavo a 
cielo aperto consente di esaminare in continuo i terreni attraversati, 
valutando in corso d’opera eventuali variazioni alle previsioni progettuali di 
tracciato; per tali motivi e per la rapidità esecutiva, le trincee drenanti sono 
spesso realizzate su pendii instabili anche come soluzione tampone in 
regime di “somma urgenza”, a cui possono far seguito interventi mirati 
basati su un più approfondito esame dei processi instabilizzanti in atto. 
L’efficacia del drenaggio su un pendio può essere facilmente verificato 
considerando un modello geotecnico a comportamento rigido-plastico 
costituito da un pendio illimitato formato da: 
 
- uno strato di terreno superficiale a spessore costante; 
- un substrato stabile e idealmente impermeabile; 
- flusso d’acqua con moto di filtrazione piano e parallelo al pendio. 
 
Un tale modello simula abbastanza bene situazioni geologiche in cui una 
coltre di terreno superficiale di estensione elevata e pendenza costante, 
contraddistinta da terreni con caratteristiche idrauliche e meccaniche 
pseudomogenee, scivola con meccanismi di rottura di tipo traslazionale su 
un substrato stabile a bassa permeabilità. Considerando il criterio di rottura 
di Mohr-Coulomb, il fattore di sicurezza può essere determinato trascurando 
l’effetto sismico mediante la seguente formula: 
 
ββγ
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dove: 
β    =   inclinazione pendio 
γw  =    peso specifico acqua 
γ    =    peso specifico terreno 
φ’   =   angolo di resistenza al taglio efficace  
c’    =   coesione 
 
 
 
 
Considerando un terreno puramente attritivo, la formula può essere così 
semplificata: 
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2.3.1.2 Aspetti progettuali 
 
Per la progettazione di un sistema di trincee drenanti, al fine di definire i 
processi deformativi in atto e le caratteristiche geologiche, geotecniche e 
idrogeologiche dell’area, è opportuno partire da uno studio geologico 
mirato. Con i dati ottenuti si costruisce un modello geologico-geotecnico di 
comodo in base al quale definire il sistema di drenaggio più idoneo. Nella 
prassi progettuale il sistema drenante è realizzato posizionando una serie di 
trincee disposte parallelamente alla massima pendenza e coprendo un’area 
maggiore della zona instabile al fine di raggiungere il regime idraulico di 
progetto su tutta l’area di interesse; in casi particolari, ricollegabili 
soprattutto allo spessore del substrato impermeabile possono essere adottate 
diverse geometrie da valutarsi caso per caso. In effetti, una delle 
problematiche principali nella progettazione di un sistema di drenaggio 
riguarda la scelta del posizionamento, della distanza e della profondità delle 
trincee; diversi studi sull’argomento sono stati eseguiti negli ultimi decenni 
sia per analizzare la fase transitoria sia quella di moto stazionario mediante 
l’analisi del moto di filtrazione con il metodo degli elementi finiti. Alcuni di 
questi studi hanno proposto dei grafici che consentono di determinare 
altezza e spaziatura delle trincee in funzione delle condizioni al contorno e 
dell’efficienza idraulica richiesta. L’utilizzo del concetto di efficienza 
idraulica “η ”, data dal rapporto tra la variazione delle pressioni interstiziali 
a seguito del drenaggio e la massima riduzione raggiungibile, consente di 
valutare l’incremento del fattore di sicurezza e quindi gli effetti stabilizzanti 
prodotti da un sistema di trincee drenanti. 
 
0
0
u
uu −=η  
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Un ulteriore aspetto da valutare è quello legato al tempo necessario per il 
raggiungimento delle condizioni di moto stazionario, correlato allo spessore 
del terreno e alle geometrie di progetto e, genericamente, stimabile in 
qualche mese. Una corretta previsione della durata della fase transitoria 
consente di valutare l’evolversi delle condizioni di equilibro e di scegliere il 
periodo d’intervento più idoneo in funzione dei periodi stagionali più critici. 
Alcuni studi eseguiti hanno dimostrato come tale tempo sia inversamente 
proporzionale alla permeabilità del terreno e alla deformazione dello stesso 
durante la fase di consolidazione. Inoltre è possibile valutare 
cautelativamente l’apporto di acqua per metro di trincea secondo la seguente 
espressione: 
 
vh xkkxDxQ 2=  
 
dove: 
kh = permeabilità media sul piano orizzontale 
kv = permeabilità media sul piano verticale 
D = altezza trincea drenante 
 
In base alle quantità di acqua previste si dimensiona il corpo drenante e il 
sistema di convogliamento; quest’ultimo è generalmente costituito da tubi 
microfessurati corrugati nelle zone di captazione e tubi pieni nelle zone di 
solo trasporto per il convogliamento finale delle acque nei punti di scarico 
(normalmente corsi d’acqua). Al fine poi di poter monitorare l’efficienza del 
sistema realizzato è buona norma realizzare un opportuno numero di 
pozzetti di ispezione, anche per meglio valutare l’evolversi del regime 
idrogeologico dell’area ed eventuali interventi di manutenzione. 
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2.3.1.3 Materiali costituenti le trincee drenanti 
 
L’uso di captare le acque mediante l’inserimento nel terreno di materiali a 
elevata permeabilità è molto antico e nei secoli sono stati utilizzati materiali 
di diversa natura, dalle fascine, alla ghiaia, al pietrame sino ai moderni 
geocompositi drenanti di natura sintetica. Qualunque sia il corpo drenante 
utilizzato, è necessario valutare gli effetti di questo sul pendio sia per la 
scelta del tracciato (creazione di scavi e potenziali instabilità) e sia per la 
potenziale inefficacia (per esempio l’intasamento- non continuità del dreno); 
un’errata progettazione, un’errata posa o l’utilizzo di materiali scadenti per i 
quali non si conosca il comportamento a lungo termine possono implicare 
l’inefficacia dell’intervento a medio lungo termine se non un peggioramento 
delle condizioni geostatiche preesistenti. 
 
 
2.3.1.4 Esecuzione di trincee drenanti 
 
La tecnica tradizionale più diffusa per l’esecuzione di trincee drenanti 
prevede la realizzazione di uno scavo del terreno a sezione rettangolare o 
trapezoidale successivamente riempito con del materiale arido altamente 
permeabile; dopo un primo strato di materiale arido per facilitare il deflusso 
delle acque è posizionato un tubo drenante a cui segue la posa del restante 
materiale drenante; la parte superiore è poi “tappata” con materiale a bassa 
permeabilità o più frequentemente con il materiale stesso di scavo 
compattato se di natura argillosa. Al fine di evitare la progressiva 
compenetrazione del terreno nel corpo drenante e il conseguente 
intasamento è necessario utilizzare dell’inerte che soddisfi tre criteri 
principali inerenti i filtri: 
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- Criterio di ritenzione: la granulometria del corpo filtrante deve 
impedire la migrazione del fino dal terreno in situ al corpo drenante, 
al fine di evitare l’intasamento di questo e la progressiva erosione 
del terreno all’intorno; 
- Criterio di permeabilità: il corpo filtrante deve avere una 
permeabilità tale da evitare l’aumento delle pressioni interstiziali nel 
terreno in sito prossimo alla trincea; 
- Criterio di autostabilità: il corpo filtrante deve mantenere costanti nel 
tempo le sue caratteristiche granulometriche e di permeabilità. 
 
Per soddisfare tali requisiti si può fare riferimento a diversi Autori e studi 
anche se risultano tuttora validi come base di riferimento i principi espressi 
da Terzaghi nel 1922. 
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dove:  
d15,d85 = diametro corrispondente al 15% e 85% del passante in peso del                     
terreno da drenare. 
D15,D85 = diametro corrispondente al 15% e 85% del passante in peso del 
materiale drenante. 
 
La tecnica tradizionale prevede le seguenti fasi: 
 
- Esecuzione dello scavo; 
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- Posizionamento del geotessile non tessuto come elemento filtro-
separatore; 
- Posa del tubo drenante (spesso con discesa nello scavo delle 
maestranze); 
- Riempimento con l’inerte (per esempio la ghiaia); 
- Chiusura superiore dell’inerte con il non tessuto al fine di evitarne 
l’intasamento; 
- Posa dello strato superiore di terreno; 
- Trasporto dell’inerte sul cantiere; 
- Trasporto in discarica del materiale scavato. 
 
La realizzazione corretta di questo schema richiede generalmente tempi 
relativamente lunghi e variabili in funzione della profondità della trincea, 
dell’accessibilità di cantiere e delle caratteristiche meccaniche del terreno 
scavato (facilità di scavo e stabilità delle pareti). In considerazione dei tempi 
tecnici e di quelli di autosostentamento delle pareti di scavo relativamente 
brevi, spesso la sezione deve essere allargata o armata rispetto alle 
previsioni di progetto al fine di evitare franamenti durante la fase di posa dei 
materiali, come previsto dalla Normativa vigente inerente gli scavi (D.P.R. 
7 Gennaio 1956, n. 164 art. 13); il verificarsi di frane, oltre a costituire un 
pericolo per le maestranze, inficia la continuità e quindi l’efficacia del 
sistema, ad esempio provocando l’intasamento o il danneggiamento del 
tubo. 
 
 
2.3.1.5  Trincee drenanti realizzate con geocompositi 
 
Negli ultimi decenni l’utilizzo dei geosintetici nel campo geotecnico si è 
progressivamente diffuso sia per la confidenza tecnica acquisita su tali 
materiali dai Professionisti e dalle Imprese sia per gli indiscutibili vantaggi e 
 59
benefici rispetto ad alcune tecniche tradizionali. Nel caso delle trincee 
drenanti, la tecnologia consente di utilizzare come corpo drenante un 
geocomposito in sostituzione dell’usuale materiale inerte. Tali strutture, 
sebbene di spessore limitato, sono in grado di evacuare elevate quantità 
d’acqua in considerazione dell’alta percentuale di vuoti del nucleo (intorno 
al 95%) e di filtri a elevata permeabilità e a basso intasamento.  
L’utilizzo di materiali di qualità garantisce l’efficienza del sistema drenante 
a lungo termine evitando il rischio di fenomeni di collasso, intasamento 
progressivo delle strutture o di deterioramento per aggressioni chimiche e da 
microrganismi. Le caratteristiche devono essere opportunamente valutate in 
fase progettuale al fine di garantire l’efficacia dell’intero sistema drenante. 
Il geocomposito è costituito generalmente da due filtri e da un nucleo 
drenante. I due geosintetici filtranti devono soddisfare, come i filtri naturali, 
i criteri precedentemente espressi e hanno la funzione nel tempo di 
consentire il passaggio dell’acqua dal terreno al nucleo drenante senza 
incremento delle pressioni interstiziali nel terreno e, al contempo, evitare 
l’intasamento del nucleo stesso. Per la scelta dei geotessili più idonei esiste 
una vasta letteratura basata sulle diverse condizioni di flusso e di tipologia 
del filtro utilizzato. Per soddisfare il criterio di permeabilità, Giroud 
propone che la permeabilità del geotessile debba essere almeno dieci volte 
superiore a quella del terreno. Per quanto concerne il criterio di ritenzione, 
propone una correlazione tra diametro e densità delle particelle costituenti il 
terreno e la porosità del geotessile filtrante. Pertanto basandosi sulla densità 
relativa del terreno e sul coefficiente di uniformità (C’u) individua dei criteri 
per il diametro efficace del filtro  Riferendosi infine al criterio di stabilità 
visto precedentemente nei filtri naturali, questo può essere riportato nel 
campo dei geosintetici tenendo conto della natura dei materiali utilizzati, del 
comportamento meccanico e idraulico sotto le sollecitazioni di progetto e 
del mantenimento delle caratteristiche a lungo termine. Definiti gli aspetti 
progettuali dei filtri è necessario definire le quantità di acqua che il 
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geocomposito deve essere in grado di drenare. Poiché con l’aumentare della 
profondità il terreno esercita una spinta attiva crescente sul geocomposito, 
definite le quantità di acqua e le caratteristiche geomeccaniche del terreno, 
per il suo dimensionamento si deve conoscere la capacità drenante alle 
diverse profondità, al fine di valutare la compatibilità con le previsioni di 
progetto. Definita infatti la spinta attiva massima stimata e le quantità di 
acqua da drenare per metro lineare di trincea, è possibile scegliere il 
modello di geocomposito più idoneo, valutando l’eventuale posa di un 
doppio strato drenante (figura 2.7). 
 
 
 
Fig.2.7 - Esempio di trincea con doppio geocomposito. 
 
 
2.3.1.6 Aspetti esecutivi della posa 
 
L’utilizzo di geocompositi drenanti in sostituzione delle classiche trincee in 
ghiaia mira generalmente a rendere le fasi esecutive, di trasporto e posa più 
veloci e a ridurre i rischi per le maestranze che non devono calarsi 
all’interno dello scavo per la posa e/o collegamento del tubo; tempi di 
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esecuzione più veloci consentono di rendere operativo il sistema in tempi 
più rapidi, aspetto da non sottovalutare soprattutto quando si opera in 
regime di somma urgenza o in periodi stagionali non favorevoli ai 
movimenti terra. I tempi brevi di posa, associati al risparmio sulla discarica, 
sulla sezione di scavo e sull’inerte, implicano inoltre una sensibile riduzione 
dei costi di esecuzione. Tracciata la disposizione geometrica, il sistema 
drenante può essere realizzato posando su uno o entrambi i lati del futuro 
scavo il geocomposito con annesso tubo di convogliamento. 
Successivamente si iniziano le operazioni di scavo a cui segue la posa 
dall’alto del geocomposito, il suo fissaggio provvisorio e il seguente 
ritombamento con il materiale di risulta dello scavo stesso. Terminata la 
fase esecutiva, sebbene la Normativa vigente e la buona prassi progettuale 
richiedano un opportuno controllo, troppo spesso dopo un breve periodo di 
monitoraggio le opere sono “dimenticate” e, ancor peggio, non si prevedono 
in fase progettuale voci di spesa per il monitoraggio e la manutenzione delle 
stesse. In un sistema di trincee drenanti, come qualunque opera di 
stabilizzazione e convogliamento acque, risulta importante un corretto 
monitoraggio dell’efficienza del sistema ed un adeguato programma di 
manutenzione basato sull’importanza dell’intervento e sulla complessità 
delle opere. 
L’utilizzo delle trincee drenanti per il consolidamento dei pendii con 
superfici di rottura non profonde costituisce una delle soluzioni tecniche più 
diffuse sia per la sua efficacia sia per la rapidità esecutiva. Sebbene ancor 
oggi la progettazione delle trincee drenanti si basi spesso su soluzioni 
prettamente empiriche, la scelta progettuale inerente l’ubicazione delle 
singole trincee e i materiali utilizzati costituiscono elementi essenziali per 
ottenere un intervento efficace e duraturo; un’errata scelta progettuale, una 
non corretta posa del corpo drenante e l’utilizzo di materiali non 
sufficientemente testati e con caratteristiche tecniche scadenti possono 
inficiare l’intervento eseguito, o in casi estremi peggiorare le condizioni 
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geostatiche iniziali. Una corretta progettazione delle geometrie e dei 
materiali consentono invece di ottenere efficaci incrementi dei fattori di 
sicurezza con costi che possono sensibilmente ridursi utilizzando 
geocompositi drenanti in grado di garantire l’efficienza a lungo termine. 
 
 
2.3.2 Dreni sub-orizzontali 
 
L’intervento consiste nella riduzione delle pressioni interstiziali del versante 
instabile, attraverso una serie di tubi drenanti microfessurati inseriti in fori 
pre-scavati ad andamento sub-orizzontale (in genere inclinati di 5°-15° 
secondo la pendenza del versante); per evitare l’ostruzione dei fori da parte 
della vegetazione, i primi 150 cm dei tubi non dovrebbero essere perforati. 
La disposizione dei dreni è di solito a raggiera (Figura 2.8) per facilitare la 
raccolta e l’evacuazione delle acque nonché la realizzazione dell’intervento 
(limitare il numero di posizionamenti del macchinario di perforazione). 
Visto che la tecnica di realizzazione di questo tipo di intervento non 
permette la messa in posto di una massa filtrante intorno alla fessurazione 
dei dreni, questa può eventualmente essere protetta dall’intasamento da 
parte di sedimenti a granulometria fine tramite rivestimento con geotessili. 
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Fig.2.8 - Esempi di applicazione di dreni sub-orizzontali; a sinistra reti di 
dreni sub-orizzontali con scarico delle acque drenate in canalette; a destra 
sistema di dreni orizzontali distribuiti a raggiera che fanno confluire le 
acque drenate in pozzi di grande diametro.  
 
Questo tipo di intervento può essere associato ad altre opere di drenaggio 
quali gallerie o pozzi drenanti, che fungono in questo caso da collettori di 
raccolta e di evacuazione delle acque per gravità. Nel caso in cui i dreni 
orizzontali non siano associati a pozzi o gallerie drenanti, le acque da essi 
raccolte dovranno essere fatte confluire in canalette che parimenti ne 
consentano l’allontanamento. Dato che la loro installazione avviene al di 
sotto del piano di campagna, questi interventi non comportano un rilevante 
impatto sull’ambiente, anche se un’esecuzione non correttamente 
monitorata e progettata potrebbe avere ripercussioni negative sull’equilibrio 
delle acque sotterranee. 
È necessario conoscere, almeno approssimativamente, il regime di falda 
(tramite piezometri) e la permeabilità dei vari orizzonti presenti nel versante 
da trattare. I dreni devono avere una pendenza sufficiente per 
un’evacuazione gravitativa delle acque drenate e per consentirne 
l’autopulizia (almeno 5°). E’ indispensabile raccordare i dreni ad uno scolo 
gravitativo naturale, controllando che il riversamento delle acque raccolte 
non sia causa di fenomeni di instabilità a valle. Le dimensioni delle 
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fenestrature devono essere funzione del tipo di terreno da stabilizzare: per 
argille e materiali con varietà di dimensioni dei grani dal limo fino alla 
sabbia limosa, è consigliabile l’applicazione di tubi con fessure di spessore 
pari a 0.2 - 0.4 mm; per terreni a granulometria più grossolana (sabbia o 
sabbia e ghiaia con modeste percentuali di limo o argilla) si può adottare 
uno spessore delle fessure di 0.6-0.8 mm. Occorre avere una buona 
conoscenza della topografia del sito e delle condizioni geologiche e 
idrogeologiche locali e generali (caratteristiche litologiche e di permeabilità 
dei terreni acquiferi interessati, zone di circolazione d’acqua preferenziali, 
distribuzione dei carichi d’acqua, ecc.). Nel caso di dreni disposti 
parallelamente tra di loro, DI MAIO et al. (1988) mettono in evidenza come 
la distanza ottimale tra i dreni sia pari a ca. 1.5–2 volte la loro lunghezza. 
Nel caso di versanti omogenei, KENNEY T. C. et al. (1977) forniscono 
delle utili carte di progetto che consentono di valutare l’efficienza dell’opera 
(espressa in termini di incremento del fattore di sicurezza) in relazione ai 
parametri geometrici (lunghezza L e spaziatura S) e al numero di dreni. In 
generale è opportuno sottolineare come, a parità di lunghezza cumulata, 
dreni lunghi con ampia spaziatura risultino più efficienti di dreni corti con 
spaziatura ridotta; inoltre minore è la pendenza del versante, maggiore 
dovrebbe essere la lunghezza dei dreni. 
I dreni sub-orizzontali sono impiegati per il consolidamento di scivolamenti 
rotazionali, in corrispondenza delle corone, di colamenti con superfici di 
scorrimento piuttosto profonde e in tutti i casi in cui l’inclinazione del 
versante sia abbastanza elevata. Il metodo è raramente impiegato in luoghi 
molto urbanizzati. Il contesto migliore per la loro utilizzazione è quello in 
cui l’acquifero sia abbastanza permeabile (sabbia, roccia fratturata), con 
emergenza della falda mascherata da terreni meno permeabili (depositi 
argillosi). 
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2.4 Interventi di drenaggio profondo 
 
2.4.1 Pozzi drenanti 
 
Si tratta di opere di drenaggio profondo (oltre i 10 m) di medio (1-1.5 m) e 
grande diametro (pozzi di diametro superiore anche ai 5 m con sistema 
drenante diffuso di microdreni), utilizzate per assolvere a funzioni di 
drenaggio e controllo delle falde freatiche; oltre ad intercettare le acque 
sotterranee e ad abbattere sensibilmente il livello di falda, i pozzi, nel caso 
in cui si immorsino nel terreno stabile al di sotto della potenziale superficie 
di rottura, esercitano un’aggiuntiva funzione di sostegno del corpo di frana. 
I pozzi drenanti possono essere realizzati isolatamente oppure in 
giustapposizione, in modo tale da formare una sorta di paratia drenante; in 
quest’ultimo caso il foro viene riempito con materiale drenante e lo scarico 
delle acque avviene per gravità. E’ possibile un’ulteriore tipologia di 
intervento di carattere composito, che ha la prerogativa di ampliare 
consistentemente l’area di influenza del sistema drenante: questa prevede la 
realizzazione di pozzi verticali drenanti, accessibili anche in via permanente, 
collegati tra loro da fori, per lo scarico gravitativo delle acque, e muniti di 
dreni sub-orizzontali disposti su due o più livelli eseguiti a raggiera 
dall’interno dei pozzi stessi. 
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Fig.2.9 - Rappresentazione schematica di un sistema di drenaggio profondo 
attraverso pozzi drenanti e dreni sub-orizzontali. A sinistra vista dall’alto del 
sistema di drenaggio: le frecce sottili in blu schematizzano dei dreni sub-
orizzontali che si dipartono a raggiera dai pozzi; le frecce marcate (sempre 
in blu) i collettori di fondo per lo scarico delle acque raccolte dai vari pozzi. 
A destra vista in sezione di un pozzo drenante; si notano i dreni sub-
orizzontali che scaricano nel pozzo ed in basso il collettore di fondo per lo 
scarico. Come schematizzato in figura, i pozzi sono generalmente 
predisposti per l’ispezione periodica finalizzata al controllo dell’efficacia 
del sistema drenante.  
 
Lo scarico delle acque raccolte può avvenire per gravità o tramite l’utilizzo 
di pompe ad immersione, questo in particolare quando, per l’elevata 
profondità dei pozzi, risulta troppo difficoltoso realizzare un sistema di 
scarico per gravità. I pozzi drenanti possono essere disposti in cascata nel 
corpo di frana e collegati tra loro tramite una condotta alla base che 
provvede alla raccolta e allo scarico a valle dell’acqua di drenaggio (Figura 
2.10). 
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Fig.2.10 - Pozzi drenanti disposti a cascata. 
 
Questa particolare tecnologia (RODREN®) prevede la realizzazione di un 
allineamento di pozzi drenanti spaziati dai 5 ai 7 m ed intersecati alla loro 
base da un tubo di scarico delle acque per gravità. Dei vari pozzi, alcuni 
agiscono solo come pozzi drenanti (ed in questo caso sono riempiti con 
materiale drenante); altri, anche se dello stesso diametro, sono usati come 
pozzi di ispezione per controllare l’efficienza e consentire le operazioni di 
manutenzione del sistema di drenaggio. Dato il costo molto alto di questo 
tipo di interventi, occorre valutare a priori la possibile estensione ed entità 
dell’azione dei pozzi sulla falda. 
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Fig.2.11 - Schema di un pozzo drenante. 
 
I pozzi devono essere ispezionati periodicamente per il controllo della 
funzionalità del sistema drenante; l’efficacia dell’intervento può essere 
stimata valutando l’incremento del fattore di sicurezza conseguente alla 
riduzione del livello piezometrico. È necessario garantire e valutare, 
attraverso controlli periodici della portata, il corretto funzionamento dei 
collettori di scarico dei pozzi. La tecnica può avere un accentuato impatto 
ambientale, causato sia dalle modalità costruttive che dalla possibile 
interferenza, in particolari situazioni idrogeologiche, con la circolazione 
delle acque di falda o con le sorgenti ubicate entro il raggio di influenza del 
sistema drenante; l’eccessivo abbassamento della falda può determinare 
problemi di subsidenza nelle aree limitrofe. 
 69
2.5 Strutture di arresto 
 
2.5.1 Micropali 
 
Si tratta di pali di piccolo diametro (inferiore ai 30 cm) in calcestruzzo, 
rinforzati con barre di acciaio nella parte centrale o attraverso particolari 
armature in acciaio, realizzati all’interno del corpo di frana con lo scopo di 
connettere la zona instabile con quella stabile sottostante, determinando un 
incremento della resistenza al taglio sulla superficie di scorrimento. I pali, 
che vengono gettati in sito, sono realizzati in maniera tale da oltrepassare la 
superficie di scivolamento e sono disposti generalmente con orientazione 
variabile, in modo tale da realizzare una struttura tridimensionale (reticolo 
di micropali) che si oppone al movimento franoso in virtù della resistenza al 
taglio, alla trazione e al piegamento dei pali. Con questa particolare tecnica 
di intervento si viene a realizzare una sorta di terreno rinforzato il cui 
comportamento è fortemente dipendente dall’interazione micropali-terreno, 
che può incrementare in maniera significativa la stabilità originale della 
coltre instabile. 
 
 
 
Fig.2.13 - A sinistra, esempi di armature di micropali, singole e multiple; si 
notano i distanziatori utilizzati per mantenere le armature in posizione fino 
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alla fine della cementazione. A destra, esempio di stabilizzazione di un 
corpo di frana tramite reticolo di micropali.  
 
Oltre che come sistemi di rinforzo del terreno, i micropali sono utilizzati 
spesso come vere e proprie opere di sostegno. Una serie di pali strettamente 
spaziati tra di loro (generalmente meno di 1 m) viene disposta 
trasversalmente al corpo di frana, fino ad oltrepassare la superficie di 
scivolamento ancorandosi nello strato competente sottostante; la porzione 
superiore dei pali viene poi collegata tramite un cordolo in cemento armato. 
La figura 2.14a mostra la schematizzazione del pendio con la presenza 
stabilizzante del micropalo. La potenziale superficie di scorrimento è posta 
ad una profondità hp al si sotto del piano campagna. L’andamento delle 
forze applicate ad un palo è mostrato in figura 2.14b avendo indicato con Fs 
la somma delle forze unitarie agenti sul palo in direzione orizzontale. Le 
forze applicate al tratto di palo situato al di sotto della superficie di 
scorrimento sono mostrate in figura 2.14c. 
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Fig.2.14 - Forze applicate da un terreno al palo in un pendio instabile. 
 
Per valutare la pressione del terreno agente sui pali si possono adottare due 
differenti procedure. La prima procedura si può applicare ai pali che hanno 
una rigidezza flessione relativamente modesta mentre la seconda si applica 
ai pali che hanno una rigidezza flessione elevate. In quest’ultimo caso il 
palo è in grado di contrastare la spinta del terreno senza raggiungere la 
rottura. A sua volta, per i pali che hanno una modesta rigidezza flessionale, 
sono possibili due differenti procedure per calcolare la distribuzione della 
pressione applicata dal terreno. Ipotizzando che la deformazione sia 
massima in corrispondenza della superficie di scorrimento e si riduca a zero 
in corrispondenza del piano di campagna, si può assumere una distribuzione 
triangolare della pressione del terreno. La pressione è, pertanto, in 
corrispondenza del piano campagna, pari a zero e aumenta linearmente con 
la profondità fino ad un valore che causerà il raggiungimento, nella sezione 
del palo, del momento limite ultimo. L’andamento della distribuzione delle 
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forze nel caso di un palo con una modesta rigidezza flessionale è mostrato in 
figura 2.15a . La forza di taglio ed il momento agente alla sommità del tratto 
di palo situato al di sotto della superficie di scorrimento è sufficiente a 
causare nella sezione del palo il raggiungimento del momento limite ultimo. 
Il secondo approccio per un palo di rigidezza flessionale modesta è quello di 
assumere che la deformazione sia relativamente costante attraverso la massa 
di terreno interessata dal movimento franoso. In questo caso i valori ultimi 
della resistenza del terreno, che si utilizzano per l’analisi di pali che hanno 
un’elevata rigidezza flessionale, sono ridotti progressivamente fino al valore 
di pressione che causa il raggiungimento del momento flettente ultimo nella 
sezione del palo. Per i pali caratterizzati da un elevata rigidezza flessionale 
si può ipotizzare che il terreno si sia sufficientemente deformato in maniera 
tale da mobilizzare la pressione laterale ultima agente lungo la porzione di 
palo, situata al di sopra della superficie di scorrimento. Queste pressioni 
laterali possono essere assunte pari ai valori di pult. L’impiego dei valori 
massimi di pressione relativi a pult può essere spesso adeguato poiché 
l’armatura di un palo trivellato o l’armatura tubolare di un micropalo può 
essere opportunamente aumentata, per essere in grado di resistere ad un 
predeterminato valore del momento limite ultimo. L’andamento della 
distribuzione delle forze applicate dal terreno a pali caratterizzati da 
un’elevata rigidezza flessionale è mostrato in figura 2.15b. 
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Fig.2.15 - Schematizzazione delle forze applicate ad un palo da un pendio 
instabile; (a) caso di un palo con modesta rigidezza flessionale, (b) caso di 
un palo con una elevata rigidezza flessionale. 
 
La capacità flessionale del palo è assunta superiore al massimo momento 
flessionale causato dall’applicazione della forza di taglio e del momento 
flettente alla sommità del tratto di palo al di sotto della superficie di 
scorrimento. Il procedimento da seguire è il seguente: 
 
1. Il primo passo nell’analisi è quello di utilizzare un apposito programma 
di calcolo per determinare all’interno del pendio la superficie di 
potenziale scorrimento più critica senza la presenza dei pali. In tale 
modo si calcola il coefficiente di sicurezza della superficie di 
scorrimento più critica. 
2. Noto il tipo di palo/micropalo che s’intende adottare si calcola il relativo 
valore del momento ultimo della sezione resistente. 
3. Sulla base dei parametri geotecnici dei terreni si ottengono i valori di pult 
che agiscono lungo il palo. 
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4. I valori di pult, o la distribuzione di pressioni ridotte che tiene conto della 
flessibilità del palo, sono assunti agire parallelamente al pendio e, 
conseguentemente, sono determinati i valori di Fs e hp. 
5. I valori di Mt e Pt sono calcolati sulla base di quelli relativi ad Fs e hp; 
tale procedura passo dopo passo è basata sull’assunzione che la sommità 
dei pali non sia vincolata e che i pali si comportino come degli elementi 
a sbalzo al di sopra della superficie di scorrimento. 
6. Il  massimo momento flettente calcolato è confrontato con il valore di 
Mult. 
7. Se necessario, il diametro, la resistenza flessionale e la spaziatura dei 
pali è modificata allo scopo di fornire la necessaria resistenza 
stabilizzante nei confronti del potenziale scivolamento. I passi da 3 a 7 
sono quindi ripetuti con i nuovi dati modificati. 
8. E’ nuovamente utilizzato il programma per l’analisi del pendio 
considerando le forze esercitate dai pali o modellando direttamente la 
presenza dei pali. 
9. E’ trovata la nuova posizione della superficie di scorrimento, per questa 
nuova superficie sono determinate le forze esercitate dal terreno e 
l’analisi del pendio è nuovamente eseguita. La procedura è ripetuta 
finché la soluzione non converge al numero necessario di pali e alla 
corretta superficie di scorrimento. 
10. I pali possono essere controllati e modificati ancora se necessario e la 
procedura analitica è continuata finché un sufficiente numero di pali 
d’appropriato diametro e spaziatura permettono di raggiungere un 
prestabilito coefficiente di sicurezza. 
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CAPITOLO 3  
 
INTERVENTO DI STABILIZZAZIONE 
MEDIANTE PALI DISCRETI 
 
 
 
 
3.1 Descrizione dell’intervento 
 
L’intervento studiato rientra nella tipologia degli interventi di forza, cioè 
finalizzati a contrastare il movimento franoso mediante la realizzazione di 
strutture di arresto, generalmente in cemento armato, da ubicarsi nelle 
posizioni più opportune del corpo franoso. È  realizzato mediante la 
costruzione nel corpo franoso di pali in cemento armato di medio o grande 
diametro. Tali pali vengono distribuiti in modo uniforme su tutta la 
superficie in frana, o su parte di essa, secondo un maglia più o meno 
regolare, da definirsi in funzione delle caratteristiche morfologiche e 
dell’accessibilità della zona. Innestandosi nel substrato stabile ed 
innalzandosi adeguatamente sopra la superficie di scorrimento, non 
necessariamente fino al piano di campagna, essi vengono a costituire una 
serie di grossi chiodi che, con la loro resistenza, oppongono al movimento 
franoso un contrasto diffuso su tutta la superficie di scorrimento, bloccando 
al substrato stabile la coltre superficiale instabile. 
 76
Nella figura 3.1 è riportato lo schema dell’intervento in esame nel caso, 
peraltro frequente, in cui i pali possano essere arrestati ad una quota 
inferiore a quella del piano di campagna, all’altezza p sopra la superficie di 
scorrimento. 
 
 
 
Fig.3.1 - Sezione e pianta dell’intervento. 
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La disposizione planimetrica dei pali può essere effettuata secondo una 
maglia quadrata, rettangolare o romboidale, in relazione alle esigenze del 
sito, anche se, per le ragioni che si vedranno in seguito, la maglia 
romboidale risulta la più conveniente. Come si vede, l’intervento in studio 
non è altro che una variante ad un altro tipo di intervento, che spesso viene 
realizzato per le grandi opere e che consiste nella costruzione di grossi pozzi 
in cemento armato, anch’essi innestati adeguatamente nel substrato stabile, 
allineati e posti a distanza reciproca assai ravvicinata (dell’ordine del 
diametro dei pozzi), con lo scopo di creare una struttura di arresto in grado 
di bloccare il movimento franoso di monte lungo una linea prescelta e di 
proteggere così il terreno a valle di essa. 
 
 
 
 
Fig.3.2 – Pianta e sezione di una linea di pozzi d’arresto. 
 
E’ evidente che, se il movimento franoso si estende per una notevole 
lunghezza  a monte della linea dei pozzi, la spinta che viene ad esercitarsi su 
di essi può raggiungere il valore passivo (valore limite ultimo) sull’intera 
altezza della coltre in movimento; valore ingente che richiede un 
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dimensionamento delle strutture estremamente gravoso e quindi costi assai 
elevati. Ciò che differenzia i due tipi di intervento consiste quindi nel fatto 
che quello di cui si tratta, invece di concentrare l’azione di arresto su una 
sola linea della superficie di scorrimento, la distribuisce su tutta l’estensione 
della superficie medesima, creando un’azione stabilizzante diffusa 
sull’intero corpo franoso e impedendo così la creazione di fenomeni 
gravitativi localizzati nelle zone più lontane dalla linea dei pozzi, dove la 
loro azione di sbarramento  non arriva a farsi sentire. 
 
 
3.2 Criteri di calcolo 
 
Il dimensionamento della palificata d’arresto viene effettuato prendendo in 
considerazione il caso di un pendio illimitato per il quale è possibile una 
trattazione generale. I casi particolari, relativi a movimenti limitati a 
porzioni di versante ben definite, potranno venire risolti sulla base dei 
risultati ottenuti per il pendio illimitato, apportando, di caso in caso, le 
modifiche e gli aggiustamenti che si riterranno opportuni.  I dati del 
problema sono i seguenti (figura 3.3): 
 
1)  angolo di inclinazione del pendio:  ε 
2)  profondità del piano di scorrimento:  H 
3)  elevazione della falda idrica sul piano di scorrimento:  h 
4)  profondità della falda rispetto al piano campagna: f = H – h 
5)  peso specifico medio della coltre instabile:  γ 
6)  peso specifico dell’acqua:  γw 
7)  angolo di attrito interno medio della coltre instabile:  ϕ’ 
8)  coesione media della coltre instabile:  c = 0 
9)  angolo di attrito mobilitato sulla superficie di scorrimento:  ϕR (residuo) 
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Fig.3.3 - Grandezze in gioco. 
 
I dati di cui ai punti da 1) a 7) debbono essere noti da misurazioni 
geometriche ed idrauliche sul corpo franoso e da prove di laboratorio su 
campioni indisturbati della coltre instabile. L’angolo di attrito mobilitato sul 
piano di scorrimento, che in questa sede  si considera uguale all’angolo di 
attrito residuo trattandosi di una frana attiva, deve essere invece determinato 
con un procedimento di backanalysis sulla base della situazione della falda, 
o nel momento immediatamente successivo all’arresto del movimento, o nel 
momento immediatamente precedente la sua riattivazione. Solo in tali 
situazioni infatti si può porre la condizione di coefficiente di sicurezza 
uguale all’unità (FS = 1), rimanendo così come unica incognita l’angolo di 
attrito mobilitato. Dall’espressione del coefficiente di sicurezza del pendio 
illimitato per terreni incoerenti, che sotto si riporta: 
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( )
εγ
ϕεγγ
Hsen
tghHFS W .cos−=  
 
Ponendo FS = 1 si potrà ricavare il valore di ϕR.  Si avrà infatti: 
 
( )⎥⎦
⎤⎢⎣
⎡
−= hH
Htgarctg
W
R γγ
εγϕ  
                            
Dall’espressione del coefficiente di sicurezza sarà possibile ricavare 
l’incremento di resistenza al taglio unitaria ΔtRS sul piano di scorrimento, 
necessario per portare il coefficiente di sicurezza dal valore unitario al 
valore voluto FS*(=1,3). 
Si può infatti scrivere: 
 
( )
εγ
ϕεγγ
Hsen
ttghHFS RSRW Δ+⋅−= cos*  
da cui: 
 
ΔtRS = FS* γ H senε - (γ H - γW h) cosε tg ϕR 
 
La forza tangenziale richiesta ad ogni palo per ottenere sul piano di 
scorrimento FS = FS*, potrà quindi ricavarsi una volta nota l’area di 
competenza di ogni palo e quindi la disposizione planimetrica dei pali 
medesimi. Indicando con A tale area, l’incremento di resistenza al taglio 
ΔTRS richiesto su di essa sarà: 
                              
ΔTRS   =  A ΔtRS 
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A questo punto sarà necessario scegliere un valore di tentativo del diametro 
dei pali per ottenere la profondità X della testa dei pali, e quindi il valore di 
p = H – X (elevazione della testa dei pali sopra il bedrock), necessario 
affinché il palo possa fornire al corpo franoso la forza stabilizzante richiesta 
dal pendio (figura 3.4). Per tale fine è necessario considerare che ogni palo 
può fornire una forza stabilizzante massima, nella situazione limite, data 
dalla differenza tra il valore della spinta passiva SP che il terreno della coltre 
instabile può esercitare sul lato di monte del palo, e il valore della spinta 
attiva SA che contemporaneamente il terreno viene a esercitare sul lato di 
valle del palo medesimo.  
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Fig.3.4- Diagrammi di spinta attiva e passiva sul palo (a) e diagramma 
risultante (b). 
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Considerando che, per effetto della disposizione isolata dei pali, l’azione 
resistente di ogni palo si manifesta su una striscia di terreno di larghezza 
doppia del suo diametro (figura 3.5), si avrà: 
 
Tpmax = SP – SA =  pDXH ⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ +
2
2 ρρ  
 
 
 
 
Fig.3.5 - Striscia di influenza dei pali. 
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Utilizzando per la valutazione di SP e SA la nota teoria di Rankine, che in 
questo caso di pendio illimitato risulta la più appropriata, la differenza dei 
due coefficienti di spinta passiva λPε e attiva λAε , sarà: 
 
Δλε = λPε - λAε = 
 
= ⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛
−+
−−−
−−
−+
'coscoscos
'coscoscos
'coscoscos
'coscoscos
cos
22
22
22
22
ϕεε
ϕεε
ϕεε
ϕεεε  
 
che può anche scriversi: 
 
Δλε  =  
'cos
'coscoscos4
2
222
ϕ
ϕεε −
 
 
e i due lati, inferiore e superiore, del diagramma di spinta contro il palo 
assumeranno le seguenti espressioni: 
 
ρH = (γH - γWh)  Δλε 
 ρX = [γX - γW (h – H + X)] Δλε 
 
Uguagliando la forza massima disponibile del palo (Tpmax) alla forza 
stabilizzante richiesta dal pendio (ΔTRS), si avrà: 
 
TPmax = ( )DXHXH −⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ +
2
2 ρρ  = ΔTRS 
 
e sarà possibile ricavare il valore di X (profondità della testa dei pali) e 
quindi l’elevazione dei pali sopra il piano di scorrimento p = (H – X) che, 
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col diametro D prescelto, consente di attribuire alla coltre instabile, in 
condizioni limiti di spinta, una forza ΔTRS sufficiente per portare, sul piano 
del bedrock, il coefficiente di sicurezza del pendio al desiderato valore FS*. 
Quindi sarà possibile ricavare la X nel seguente modo: 
 
02
)22()(
22
2
=Δ−Δ+Δ−Δ+
+Δ−Δ+Δ−Δ
ΣΣΣ
ΣΣΣΣ
RSww
www
TDHhHDDH
HDhDXDDX
λγλγλγ
λγλγλγλγ
 
   
ponendo: 
 
RSww
ww
w
TDHhHDDHC
HDhDB
DDA
Δ−Δ+Δ−Δ=
Δ−Δ=
Δ−Δ=
ΣΣΣ
ΣΣ
ΣΣ
λγλγλγ
λγλγ
λγλγ
22 2
)22(
)(
 
 
si ottiene: 
 
A
ACBBX
2
42 −±−=  
 
L’espressione può però essere semplificata considerando una variazione 
lineare del diagramma di spinta sul palo e cioè ponendo  
H
X
HX ρρ =  
nell’equazione TPmax = ΔTRS. Si ricava così la seguente espressione 
semplificata di X: 
             
X = 
( )
( ) HDhH
TDHhH
W
RSW
ε
ε
λγγ
λγγ
Δ−
Δ−Δ−
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L’errore che si commette è comunque assai modesto (area in rosso di figura 
3.6) e si ritiene accettabile in quanto rientra ampiamente 
nell’approssimazione dei calcoli geotecnici. 
 
 
 
Fig.3.6 - Area di errore dovuta all’approssimazione. 
 
 
3.3 Verifica di stabilità sui possibili piani di scorrimento 
sovrastanti le teste dei pali 
 
Il valore di X assicura il coefficiente di sicurezza FS* sul piano del bedrock 
ma nulla dice sulla possibilità dell’attivazione di piani di scorrimento sopra 
le teste dei pali e quindi dentro la fascia di spessore X (figura 3.7). E’ quindi 
necessario controllare che la profondità H*, entro la quale risulta FS ≥ FS*, 
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sia maggiore o uguale a X poiché, nel caso in cui risulti invece H*< X, 
l’elevazione p del palo sopra il bedrock dovrà essere aumentata al valore p’ 
= H – H* al fine di ottenere, ad ogni quota sopra le teste dei pali, FS ≥ FS* . 
 
 
 
 
Fig.3.7 - Verifica di stabilità nella fascia sovrastante le teste dei pali. 
 
Utilizzando la formula del coefficiente di sicurezza, nella quale ora si 
introdurrà il valore di ϕ’ della coltre instabile e non più il valore di ϕR 
caratteristico dell’interfaccia coltre / bedrock, si potrà ricavare il valore di 
H* per il quale risulta FS = FS*: 
 
H* = ( ) '
'
* ϕγγεγ
ϕγ
tgtgFS
ftg
W
W
−−          
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Se risulta H* ≥ X, i pali potranno essere arrestati alla quota X e la loro 
elevazione sopra il bedrock sarà p = H – X; se invece risulta H*< X 
l’elevazione dei pali sopra il bedrock dovrà essere aumentata fino al valore 
p’ = H – H* > p. 
 
 
 
Fig.3.8 - Grandezze in gioco. 
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3.4 Determinazione del coefficiente di sicurezza FS sui piani 
paralleli al pendio e posti tra la testa dei pali ed il bedrock. 
 
Le profondità H1 di tali piani sono maggiori di X e quindi sono comprese 
nella fascia tratteggiata di figura 3.9. 
 
 
 
 
Fig.3.9 – Verifica sui piani di scorrimento con H1>X. 
 
Le formule viste in precedenza, della forza fornita dal palo e la forza 
richiesta dal pendio, possono essere riscritte diversamente, sostituendo 
inoltre il parametro ϕ’ al posto del parametro ϕR, in quanto i possibili piani 
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di scorrimento sono ora previsti all’interno della coltre instabile 
caratterizzata appunto dal valore ϕ’ dell’angolo di attrito interno: 
 
TPmax= ( ) ( ) H
DXhHDHhH WW
2
ε
ε
λγγλγγ Δ−−Δ−                
           
ΔTRS= ( )[ ]''* coscos ϕεγϕεεγ tghtgsenFSHA W+−  
 
Dall’uguaglianza tra le due equazioni, ponendo H = H1, si ottiene la 
seguente equazione che fornisce il coefficiente di sicurezza sui piani 
paralleli al pendio e posti alle profondità H1 comprese fra  X e H. 
 
CASO H*>X 
 
( ) ( ) ( )
εγ
ϕεγγ
εγ
λγγ ε
senH
tghH
senHA
XHDhH
FS WW
1
'
11
2
1
22
111 cos−+−Δ−=                        
 
CASO H*<X 
 
( ) ( ) ( )
εγ
ϕεγγ
εγ
λγγ ε
senH
tghH
senHA
HHDhH
FS WW
1
'
11
2
1
22
1
'
11 cos* −+−Δ−=  
 
Come casi particolari, si ha che: 
 
- ponendo H1 = H e ϕ = ϕR, si ottiene il coefficiente di sicurezza sul 
piano del bedrock; 
- ponendo H1 = H e ϕ = ϕ’, si ottiene il coefficiente di sicurezza sul 
piano immediatamente sovrastante il bedrock e quindi nella coltre; 
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- ponendo H1 = X o H1 = H*, si ottiene il coefficiente di sicurezza sul 
piano immediatamente sovrastante le teste dei pali.  
 
La formula del coefficiente di sicurezza avrà quindi carattere generale, 
essendo utilizzabile per ottenere i valori del coefficiente di sicurezza su tutti 
i piani paralleli al pendio e posti ad una qualsiasi profondità tra il piano di 
campagna ed il bedrock; sul piano del bedrock il coefficiente di sicurezza 
avrà il valore FS* inizialmente imposto. Il primo termine della formula 
fornisce il contributo alla stabilità dato dai pali, mentre il secondo termine 
fornisce il contributo alla stabilità dato dalla resistenza al taglio del terreno 
sul piano di scorrimento. 
 
- Se in essa si pone ϕ’ = 0 rimane soltanto il primo termine e la 
stabilità della coltre rimane affidata unicamente all’azione dei pali. 
- Se in essa si pone X = H  (per cui p = 0 = assenza di pali) rimane 
soltanto il secondo termine e la stabilità della coltre rimane affidata 
unicamente alle caratteristiche di resistenza del terreno. 
 
 
3.5 Verifica della resistenza del palo 
 
Essendo caricato da un diagramma di spinta di forma trapezoidale, agente 
nella direzione del pendio e quindi con una componente orizzontale e una 
componente verticale, il palo risulta una struttura pressoinflessa e quindi 
sollecitata da momento flettente, taglio e sforzo normale. Nella figura 3.10 
sono indicate le forze che agiscono sul palo. Esse sono: 
 
- la componente orizzontale SH della risultante del diagramma di 
spinta: normale al palo; 
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- la componente verticale SV della risultante del diagramma di spinta: 
tangenziale al palo; 
- il peso Pt del terreno sovrastante la testa del palo; 
- il peso proprio del palo PP. 
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Fig.3.10 - Diagramma di spinta sul palo (a) e schema delle forze agenti sul 
palo (b). 
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3.5.1  Momento flettente 
 
Il diagramma del momento flettente è quello di una mensola incastrata in 
suolo elastico (figura 3.11). 
 
 
 
 
Fig.3.11 - Diagramma del momento flettente sul palo. 
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CASO H*>X 
Il diagramma di spinta del palo (figura 3.10a) viene scomposto in due 
diagrammi, uno rettangolare e l’altro triangolare, dai quali è semplice 
ricavare le due rispettive spinte: 
 
DpS
DpS
XH
T
XR
2
2
2
⋅⋅−=
⋅⋅=
ρρ
ρ
 
 
Quindi il momento flettente all’incastro del palo nel bedrock risulta: 
 
εε cos
3
cos
2
⋅⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ ⋅+⋅⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ ⋅= pSPSM TRi  
 
che, avendo considerato una larghezza di influenza uguale al raggio del 
diametro del palo, diventa: 
 
Mi = 2Dp2 cosε ( ρX/3 + ρH/6)  =  2D (H – X)2 cosε ( ρX/3 + ρH/6)         
 
Poiché il palo è una struttura a mensola incastrata nel bedrock, il suo 
comportamento sotto la sezione di incastro risulta quello di una trave 
ancorata nel suolo elastico. La lunghezza di ancoraggio ed il momento 
massimo sul palo sono dimensionati a carattere generale, in modo tale che 
risultino validi nella maggioranza dei casi pratici e che i calcoli siano a 
favore di sicurezza. La lunghezza di ancoraggio è definita lA = 2p, mentre il 
momento massimo sul palo sarà: 
 
Mmax = 2Mi = 4D (H – X)2 ( ρX/3 + ρH/6) cosε 
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CASO H*<X 
In questo caso il momento massimo diviene: 
 
Mmax = 4 D (H – H*)2 ( ρ’H*/3 + ρ’H /6) cosε 
 
dove: 
 
ρ’H* = ( )[ ] ελγγ '** Δ−− fHH W             
ρ’H   = ( )[ ] ελγγ 'Δ−− fHH W  
Δ’λε = ( ) ( )[ ]fHHHHDp
T
W
RS
2**' −+−+
Δ
γγ                  
                              
                                                                                           
3.5.2  Sforzo di taglio 
 
CASO H*>X 
Il taglio massimo si verifica nella sezione di incastro nel bedrock (figura 
3.12) e vale: 
 
Tmax = Ti = 2Dpcosε (ρX + ρH)/2  =  Dcosε (H – X) (ρX + ρH) 
 
CASO H*<X 
In questo caso il taglio massimo risulta: 
 
( )( )HHHHDT ''*cos *max ρρε −−=  
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Fig.3.12 – Sezione di taglio massimo. 
 
 
3.5.3  Sforzo normale nella sezione di momento massimo 
 
Lo sforzo normale nella sezione di momento massimo, che è quella più 
sollecitata, è dato: 
 
- dal peso proprio del palo sulla stessa sezione di momento massimo: 
Pp 
- dal peso della colonna di terreno, di altezza X, gravante sulla testa 
del palo: Pt 
- dalla componente verticale del diagramma di spinta sul palo: Sv 
 
 98
Si avrà quindi:  N = Pp + Pt + Sv 
Si assume inoltre che la sezione di momento massimo si realizzi a metà del 
tratto infisso e quindi alla profondità 2p sotto la testa del palo. 
 
CASO H*>X 
 
( ) ερρ
γπ
γπ
senDpS
XDP
pDP
HXV
terrenoterreno
clsp
⋅⋅⋅+=
⋅⋅=
⋅⋅=
2
4
2
4
2
2
 
 
CASO H*<X 
 
( ) ερρ
γπ
γπ
senDpS
HDP
pDP
HHV
terrenoterreno
clsp
⋅⋅⋅+=
⋅⋅=
⋅⋅=
'''
*
2
'
2
*2
4
2
4
 
 
 
3.5.4  Diametro del palo 
 
Sulla base delle caratteristiche di sollecitazione nella sezione di momento 
massimo, si potrà procedere, caso per caso, alla verifica della sezione in 
cemento armato determinandone l’armatura metallica e controllando che, 
col diametro D prescelto, vengano rispettate le condizioni di resistenza dei 
materiali. Viene introdotta un’equazione che fornisce il valore minimo Dmin 
che può avere il diametro del palo in funzione del momento flettente 
massimo su di esso agente, nel rispetto delle tensioni ammissibili sui 
materiali. 
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3
maxmin 0025,02 MD =  
 
Tale valore dovrà essere confrontato col diametro di tentativo scelto per la 
determinazione del valore di X e del momento massimo Mmax. Se da tale 
confronto risulterà  Dmin > D, la condizione di resistenza non è soddisfatta e 
si dovrà inserire un nuovo valore di D, calcolare il nuovo valore di Mmax per 
ottenere nuovamente il valore di Dmin e procedendo poi iterativamente fino a 
quando i due valori non risultino uguali. Si ottiene così il dimensionamento 
del palo (cioè i valori di X e D). In questo modo viene soddisfatta la 
condizione di stabilità del corpo franoso sul piano del bedrock col 
coefficiente di sicurezza prescelto FS*, e la condizione di resistenza del palo 
sollecitato dal terreno nella situazione limite di spinta passiva da monte e di 
spinta attiva da valle, su una larghezza uguale al doppio del suo diametro. 
Se invece risulterà Dmin <  D, la condizione di sicurezza è soddisfatta ma il 
valore di D scelto è esuberante in rapporto alle condizioni limiti di spinta 
attiva e passiva previste per il terreno della coltre. Si potrà allora mantenere 
il valore di D scelto procedendo ad un adeguato ridimensionamento 
dell’armatura metallica, oppure variare il valore di D fino ad ottenere la 
convergenza col Dmin, ottenendo così il dimensionamento ottimale. 
 
 
3.5.5 Verifiche a pressoflessione dei pali 
 
Sono stati presi in esami alcuni casi studiati, e poi attraverso un programma 
di calcolo sono stati determinati il momento flettente, le pressioni di 
contatto, il taglio e gli spostamenti. Infine per ogni caso è stata fatta una 
verifica a pressoflessione dei pali utilizzati.  
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CASO II 
H = 8 m 
f = 1 m 
D’ = 1,81 m 
p’ = 4,53 m 
Lp = 13,59 m 
ε = 11° 
ϕ’ = 22° 
 
 101
 
 
 
 102
 
 103
 
 
 
 104
 
 
Il momento massimo è di 150.000 kgm, a 5,80 m sotto la testa del palo. 
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VERIFICA A PRESSOFLESSIONE DI SEZIONI IN C.A.  
       
Raggio della sezione (cm)    =  90.50  
Sforzo normale         (kg)      = 40000.00  
Momento flettente     (kgm)   = 15000000.00  
Coefficiente di omogen.        = 15  
       
       
Vert.  x (cm)  y (cm)  σc (kg/cmq) 
       
1  0.00 -90.50 0.00 
2  9.46 -90.00 0.00 
3  18.82 -88.52 0.00 
4  27.97 -86.07 0.00 
5  36.81 -82.68 0.00 
6  45.25 -78.38 0.00 
7  53.19 -73.22 0.00 
8  60.56 -67.25 0.00 
9  67.25 -60.56 0.00 
10  73.22 -53.19 0.00 
11  78.38 -45.25 0.00 
12  82.68 -36.81 0.00 
13  86.07 -27.97 0.00 
14  88.52 -18.82 0.00 
15  90.00 -9.46 0.00 
16  90.50 0.00 0.00 
17  90.00 9.46 0.00 
18  88.52 18.82 0.00 
19  86.07 27.97 0.00 
20  82.68 36.81 1.18 
21  78.38 45.25 7.42 
22  73.22 53.19 13.29 
23  67.25 60.56 18.72 
24  60.56 67.25 23.67 
25  53.19 73.22 28.08 
26  45.25 78.38 31.89 
27  36.81 82.68 35.06 
28  27.97 86.07 37.57 
29  18.82 88.52 39.38 
30  9.46 90.00 40.48 
31  0.00 90.50 40.84 
32  -9.46 90.00 40.48 
33  -18.82 88.52 39.38 
34  -27.97 86.07 37.57 
35  -36.81 82.68 35.06 
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36  -45.25 78.38 31.89 
37  -53.19 73.22 28.08 
38  -60.56 67.25 23.67 
39  -67.25 60.56 18.72 
40  -73.22 53.19 13.29 
41  -78.38 45.25 7.42 
42  -82.68 36.81 1.18 
43  -86.07 27.97 0.00 
44  -88.52 18.82 0.00 
45  -90.00 9.46 0.00 
46  -90.50 0.00 0.00 
47  -90.00 -9.46 0.00 
48  -88.52 -18.82 0.00 
49  -86.07 -27.97 0.00 
50  -82.68 -36.81 0.00 
51  -78.38 -45.25 0.00 
52  -73.22 -53.19 0.00 
53  -67.25 -60.56 0.00 
54  -60.56 -67.25 0.00 
55  -53.19 -73.22 0.00 
56  -45.25 -78.38 0.00 
57  .36.81 -82.68 0.00 
58  -27.97 -86.07 0.00 
59  -18.82 -88.52 0.00 
60  -9.46 -90.00 0.00 
 
Ferro  x (cm)  y (cm)  Φ  σf (kg/cmq) 
         
1  0.00  -86.00  30.0  -1342.92
2  20.58  -83.50  30.0  -1315.23
3  39.97  -76.15  30.0  -1233.78
4  57.03  -64.37  30.0  -1103.29
5  70.78  -48.85  30.0  -931.35 
6  80.41  -30.50  30.0  -727.96 
7  85.37  -10.37  30.0  -504.93 
8  85.37  10.37  30.0  -275.22 
9  80.41  30.50  30.0  -52.19 
10  70.78  48.85  30.0  151.21 
11  57.03  64.37  30.0  323.14 
12  39.97  76.15  30.0  453.63 
13  20.58  83.50  30.0  535.09 
14  0.00  86.00  30.0  562.78 
15  -20.58  83.50  30.0  535.09 
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16  -39.97  76.15  30.0  453.63 
17  -57.03  64.37  30.0  323.14 
18  -70.78  48.85  30.0  151.21 
19  -80.41  30.50  30.0  -52.19 
20  -85.37  10.37  30.0  -275.22 
21  -85.37  -10.37  30.0  -504.93 
22  -80.41  -30.50  30.0  -727.96 
23  -70.78  -48.85  30.0  -931.35 
24  -57.03  -64.37  30.0  -1103.29
25  -39.97  -76.15  30.0  -1233.78
26  -20.58  -83.50  30.0  -1315.23
         
         
Jtot sezione reagente     (cm^4)     = 40811073.85 
Stot sezione reagente    (cm^3)     = 54153.44 
Asse neutro Yn              (cm)         = 35.206 
Area cls reagente          (cm^2)      = 6374.54 
Area ferri                        (cm^2)      = 183.78 
Area totale omogen.       (cm^2)     = 9131.29 
 
 
 
Fig.3.13 - Armatura palo. 
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CASO III 
H = 8 m 
f = 1,62 m 
D = D’ = 1,50 m 
p = p’ = 2,30 m 
Lp = 6,90 m 
ε = 11° 
ϕ’ = 22° 
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Il momento massimo è di 60.120 kgm, a 3,20 m sotto la testa del palo. 
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VERIFICA A PRESSOFLESSIONE DI SEZIONI IN C.A.  
       
Raggio della sezione (cm)    =  75.00  
Sforzo normale         (kg)     = 15000.00  
Momento flettente     (kgm)  = 6012000.0  
Coefficiente di omogen.       = 15  
       
       
Vert.  x (cm)  y (cm)  σc (kg/cmq) 
       
1  0.00 -75.00 0.00 
2  7.84 -74.59 0.00 
3  15.59 -73.36 0.00 
4  23.18 -71.33 0.00 
5  30.51 -68.52 0.00 
6  37.50 -64.95 0.00 
7  44.08 -60.68 0.00 
8  50.18 -55.74 0.00 
9  55.74 -50.18 0.00 
10  60.68 -44.08 0.00 
11  64.95 -37.50 0.00 
12  68.52 -30.51 0.00 
13  71.33 -23.18 0.00 
14  73.36 -15.59 0.00 
15  74.59 -7.84 0.00 
16  75.00 0.00 0.00 
17  74.59 7.84 0.00 
18  73.36 15.59 0.00 
19  71.33 23.18 0.00 
20  68.52 30.51 0.12 
21  64.95 37.50 4.68 
22  60.68 44.08 8.97 
23  55.74 50.18 12.95 
24  50.18 55.74 16.56 
25  44.08 60.68 19.78 
26  37.50 64.95 22.57 
27  30.51 68.52 24.90 
28  23.18 71.33 26.73 
29  15.59 73.36 28.05 
30  7.84 74.59 28.85 
31  0.00 75.00 29.12 
32  -7.84 74.59 28.85 
33  -15.59 73.36 28.05 
34  -23.18 71.33 26.73 
35  -30.51 68.52 24.90 
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36  -37.50 64.95 22.57 
37  -44.08 60.68 19.78 
38  -50.18 55.74 16.56 
39  -55.74 50.18 12.95 
40  -60.68 44.08 8.97 
41  -64.95 37.50 4.68 
42  -68.52 30.51 0.12 
43  -71.33 23.18 0.00 
44  -73.36 15.59 0.00 
45  -74.59 7.84 0.00 
46  -75.00 0.00 0.00 
47  -74.59 -7.84 0.00 
48  -73.36 -15.59 0.00 
49  -71.33 -23.18 0.00 
50  -68.52 -30.51 0.00 
51  -64.95 -37.50 0.00 
52  -60.68 -44.08 0.00 
53  -55.74 -50.18 0.00 
54  -50.18 -55.74 0.00 
55  -44.08 -60.68 0.00 
56  -37.50 -64.95 0.00 
57  -30.51 -68.52 0.00 
58  -23.18 -71.33 0.00 
59  -15.59 -73.36 0.00 
60  -7.84 -74.59 0.00 
 
Ferro  x (cm)  y (cm)  Φ  σf (kg/cmq) 
         
1  0.00  -70.00  26  -980.99 
2  18.12  -67.61  26  -95.67 
3  35.00  -60.62  26  -889.29 
4  49.50  -49.50  26  -780.52 
5  60.62  -35.00  26  -638.76 
6  67.61  -18.12  26  -473.68 
7  70.00  0.00  26  -296.53 
8  67.71  18.12  26  -119.37 
9  60.62  35.00  26  45.71 
10  59.50  49.50  26  187.47 
11  35.00  60.62  26  296.24 
12  18.12  67.61  26  364.62 
13  0.00  70.00  26  387.94 
14  -18.12  67.61  26  364.62 
15  -35.00  60.62  26  296.24 
16  -49.50  49.50  26  187.47 
17  -60.62  35.00  26  45.71 
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18  .67.61  18.12  26  -119.37 
19  -70.00  0.00  26  -296.53 
20  -67.61  -18.12  26  -473.68 
21  -60.62  -35.00  26  -638.76 
22  -49.50  -49.50  26  -780.52 
23  -35.00  -60.62  26  -889.29 
24  -18.12  -67.61  26  -957.67 
         
Jtot sezione reagente     (cm^4)         =    27984573.39 
Stot sezione reagente    (cm^3)         =    23010.58 
Asse neutro Yn               (cm)            =    30.326 
Area cls reagente            (cm^2)        =   4378.47 
Area ferri                         (cm^2)         =   127.42 
Area totale omogen.        (cm^2)        =   6289.81 
 
 
 
Fig.3.14 - Armatura palo. 
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CASO IV 
H = 8 m 
f = 3 m 
D = 1,45 m 
p = 2,03 m 
Lp = 6,09 m 
ε = 11° 
ϕ’ = 22° 
 
 124
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Il momento massimo è di 64.120 kgm, a 2,80 m sotto la testa del palo. 
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VERIFICA A PRESSOFLESSIONE DI SEZIONI IN C.A.
       
Raggio della sezione (cm)    =  72.50  
Sforzo normale         (kg)     = 16000.00  
Momento flettente     (kgm)  = 6412000.00  
Coefficiente di omogen.        = 15  
       
       
Vert.  x (cm)  y (cm)  σc (kg/cmq) 
       
1  0.00 -72.50 0.00 
2  7.58 -72.10 0.00 
3  15.07 -70.92 0.00 
4  22.40 -68.95 0.00 
5  29.49 -66.23 0.00 
6  36.25 -62.79 0.00 
7  42.61 -58.65 0.00 
8  48.51 -53.88 0.00 
9  53.88 -48.51 0.00 
10  58.65 -42.61 0.00 
11  62.79 -36.25 0.00 
12  66.23 -29.49 0.00 
13  68.95 -22.40 0.00 
14  70.92 -15.07 0.00 
15  72.10 -7.58 0.00 
16  72.50 0.00 0.00 
17  72.10 7.58 0.00 
18  70.92 15.07 0.00 
19  68.95 22.40 0.00 
20  66.23 29.49 0.00 
21  62.79 36.25 5.73 
22  58.65 42.61 11.25 
23  53.88 48.51 16.36 
24  48.51 53.88 21.01 
25  42.61 58.65 25.16 
26  36.25 62.79 28.74 
27  29.49 66.23 31.73 
28  22.40 68.95 34.09 
29  15.07 70.92 35.79 
30  7.58 72.10 36.82 
31  0.00 72.50 37.17 
32  -7.58 72.10 36.82 
33  -15.07 70.92 35.79 
34  -22.40 68.95 34.09 
35  -29.49 66.23 31.73 
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36  -36.25 62.97 28.74 
37  -42.61 58.65 25.16 
38  -48.51 53.88 21.01 
39  -53.88 48.51 16.36 
40  -58.65 42.61 11.25 
41  -62.79 36.25 5.73 
42  -66.23 29.49 0.00 
43  -68.95 22.40 0.00 
44  -70.92 15.07 0.00 
45  -72.10 7.58 0.00 
46  -72.50 0.00 0.00 
47  -72.10 -7.58 0.00 
48  -70.92 -15.07 0.00 
49  -68.95 -22.40 0.00 
50  -66.23 -29.49 0.00 
51  -62.79 -36.25 0.00 
52  -58.65 -42.61 0.00 
53  -53.88 -48.51 0.00 
54  -48.51 -53.88 0.00 
55  -42.61 -58.65 0.00 
56  -36.25 -62.79 0.00 
57  -29.49 -66.23 0.00 
58  -22.40 -68.95 0.00 
59  -15.07 -70.92 0.00 
60  -7.58 -72.10 0.00 
 
Ferro  x (cm)  y (cm)  Φ  σf (kg/cmq) 
         
1  0.00  -68.00  26.0  -1270.28 
2  19.16  -65.25  26.0  -1234.45 
3  36.67  -57.21  26.0  -1129.85 
4  51.39  -44.53  26.0  -964.97 
5  61.85  -28.25  26.0  -753.15 
6  67.31  -9.68  26.0  -511.57 
7  67.31  9.68  26.0  -259.78 
8  61.85  28.25  26.0  -18.19 
9  51.39  44.53  26.0  193.62 
10  36.76  57.21  26.0  358.51 
11  19.16  65.25  26.0  463.10 
12  0.00  68.00  26.0  498.94 
13  -19.16  65.25  26.0  463.10 
14  -36.67  57.21  26.0  358.51 
15  -51.39  44.53  26.0  193.62 
16  -61.85  28.25  26.0  -18.19 
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17  -67.31  9.68  26.0  -259.78 
18  -67.31  -9.68  26.0  -511.57 
19  -61.85  -28.25  26.0  -753.15 
20  -51.39  -44.53  26.0  -964.97 
21  -36.67  -57.21  26.0  -1129.85 
22  -19.16  -65.25  26.0  -1234.45 
         
Jtot sezione reagente     (cm^4)     = 11858292.86 
Stot sezione reagente    (cm^3)     = 18448.83 
Asse neutro Yn             (cm)        = 29.647 
Area cls reagente          (cm^2)     = 3229.40 
Area ferri                      (cm^2)      = 116.80 
Area totale omogen.       (cm^2)     = 4981.46 
 
 
 
 
Fig.3.15 - Armatura palo. 
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CASO V 
H = 8 m 
f = 4,50 m 
D = 1,40 m 
p = 1,79 m 
Lp = 5,37 m 
ε = 11° 
ϕ’ = 22° 
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Il momento massimo è di 38.620 kgm, a quota 2,40 m sotto la testa del palo. 
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VERIFICA A PRESSOFLESSIONE DI SEZIONI IN C.A.
       
Raggio della sezione (cm)    =  70.00  
Sforzo normale         (kg)     = 11500.00  
Momento flettente     (kgm)  = 3862000.0  
Coefficiente di omogen.        = 15  
       
       
Vert.  x (cm)  y (cm)  σc (kg/cmq) 
       
1  0.00  -70.00 0.00 
2  7.32  -69.62 0.00 
3  14.55  -68.47 0.00 
4  21.63  -66.57 0.00 
5  28.47  -63.95 0.00 
6  35.00  -60.62 0.00 
7  41.14  -56.63 0.00 
8  46.84  -52.02 0.00 
9  52.02  -46.84 0.00 
10  56.63  -41.14 0.00 
11  60.62  -35.00 0.00 
12  63.95  -28.47 0.00 
13  66.57  -21.63 0.00 
14  68.47  -14.55 0.00 
15  69.62  -7.32 0.00 
16  70.00  0.00 0.00 
17  69.62  7.32 0.00 
18  68.47  14.55 0.00 
19  66.57  21.63 0.00 
20  63.95  28.47 1.05 
21  60.62  35.00 4.30 
22  56.63  41.14 7.35 
23  52.02  46.84 10.18 
24  46.84  52.02 12.75 
25  41.14  56.63 15.04 
26  35.00  60.62 17.03 
27  28.47  63.95 18.68 
28  21.63  66.57 19.98 
29  14.55  68.47 20.92 
30  7.32  69.62 21.49 
31  0.00  70.00 21.68 
32  -7.32  69.62 21.49 
33  -14.55  68.47 20.92 
34  -21.63  66.57 19.98 
35  -28.47  63.95 18.68 
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36  -35.00  60.62 17.03 
37  -41.14  56.63 15.04 
38  -46.84  52.02 12.75 
39  -52.02  46.84 10.18 
40  -56.63  41.14 7.35 
41  -60.62  35.00 4.30 
42  -63.95  28.47 1.05 
43  -66.57  21.63 0.00 
44  -68.47  14.55 0.00 
45  -69.62  7.32 0.00 
46  -70.00  0.00 0.00 
47  -69.62  -7.32 0.00 
48  -68.47  -14.55 0.00 
49  -66.57  -21.63 0.00 
50  -63.95  -28.47 0.00 
51  -60.62  -35.00 0.00 
52  -56.63  -41.14 0.00 
53  -52.02  -46.84 0.00 
54  -46.84  -52.02 0.00 
55  -41.14  -56.63 0.00 
56  -35.00  -60.62 0.00 
57  -28.47  -63.95 0.00 
58  -21.63  -66.57 0.00 
59  -14.55  -68.47 0.00 
60  -7.32  -69.62 0.00 
 
Ferro  x (cm)  y (cm)  Φ  σf (kg/cmq) 
         
1  0.00  -65.00  30.0  -680.65 
2  22.23  -61.08  30.0  -651.44 
3  41.47  -49.79  30.0  -567.34 
4  56.29  -32.50  30.0  -438.49 
5  64.01  -11.29  30.0  -280.43 
6  64.01  11.29  30.0  -112.22 
7  56.29  32.50  30.0  45.84 
8  41.78  49.70  30.0  174.69 
9  22.23  61.08  30.0  258.79 
10  0.00  65.00  30.0  288.00 
11  -22.23  61.08  30.0  258.79 
12  -41.78  49.79  30.0  174.69 
13  -56.29  32.50  30.0  45.84 
14  -64.01  11.29  30.0  -112.22 
15  -64.01  -11.29  30.0  -280.43 
16  -56.29  -32.50  30.0  -438.49 
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17  -41.78  -49.79  30.0  -567.34 
18  -22.23  -61.08  30.0  -651.44 
         
Jtot sezione reagente     (cm^4)     = 11810706.94 
Stot sezione reagente    (cm^3)     = 23150.66 
Asse neutro Yn             (cm)        = 26.348 
Area cls reagente          (cm^2)     = 3814.34 
Area ferri                      (cm^2)      = 127.23 
Area totale omogen.       (cm^2)     = 5722.86 
 
 
 
 
Fig.3.16 – Armatura palo. 
 
In tutte le verifiche si è preso uno sforzo normale pari al 25% del momento 
flettente. Tutte le verifiche a pressoflessione dei pali sono ampliamente 
soddisfatte. 
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CAPITOLO 4  
 
RISULTATI OTTENUTI 
 
 
 
 
4.1 Generalità 
 
Per effettuare tale studio è stato realizzato un programma di calcolo in excel 
che ha permesso di studiare i diversi casi. Sono stati analizzati 
principalmente due casi; una frana con coltre di 8 metri e una frana con 
coltre di 22 metri. Per entrambi i casi si sono inoltre studiate differenti 
situazioni a seconda della profondità della falda. Nel caso di frana con coltre 
instabile di 8 metri si sono anche studiati i casi  nei quali ci fosse una 
differente disposizione della maglia dei pali, oltre a quella romboidale con 
lato 10 metri. Il programma oltre a dare in uscita i dati necessari per la 
realizzazione dei pali, che permettono di sostenere la coltre, ci fornisce di 
volta in volta i valori del coefficiente di sicurezza alle diverse quote di 
terreno.  
 
 
 
 
 146
4.2 Risultati 
 
Gli esempi qui sotto riportati mettono in evidenza la grande importanza 
della profondità della superficie piezometrica sul dimensionamento dei pali. 
Si sono considerati movimenti franosi al limite della stabilità (FS=1) in 
diverse situazioni di falda, determinando per ogni situazione, l’angolo di 
attrito mobilitato sulla superficie di scorrimento del bedrock, e le 
caratteristiche richieste alla palificata per ottenere coefficienti di sicurezza 
FS=1,3 sullo stesso piano di scorrimento, e FS ≥ 1,3 su ogni  piano della 
coltre parallelo al pendio. 
 
 
4.2.1 Esempio I 
 
 Le caratteristiche del movimento franoso sono le seguenti: 
 
- spessore della coltre instabile: H=8m  
- angolo di pendio: ε = 11° 
- peso specifico della coltre: γ = 1,9 t/m3 
- peso specifico dell’acqua: γw = 1,0 t/m3 
- angolo di attrito interno della coltre: ϕ’ = 22° 
- angolo di attrito sul bedrock: variabile con la situazione considerata 
- differenza tra i coefficienti di spinta passiva e attiva della coltre 
(Rankine): Δλε = 1,44 
- area di maglia di pali L = 10m, romboidale: A=86,60m2 
- area di maglia di pali L = 10m, quadrata: A=100m2 
- area di maglia di pali L = 5m, romboidale: A=21,65m2 
- area di maglia di pali L = 5m, quadrata: A=25,00m2 
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Fig.4.1 – Situazioni considerate con i rispettivi angoli di attrito calcolati. 
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Fig.4.2 - Tabella dei risultati per una coltre avente H=8m e maglia 10m, 
romboidale.  
 
Seguono i grafici relativi alle diverse situazioni considerate dove si 
evidenziano le caratteristiche dei pali e i coefficienti di sicurezza alle 
diverse quote della coltre.  
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Quindi è stato costruito un grafico nel quale vengono riportati i valori di p 
(p’) e di D (D’) in funzione della profondità f della falda; nella colonna A 
figurano i valori p’ e D’ , (caso in cui H*<X); nella colonna B figurano i 
valori di p e D, (caso H*>X). Il passaggio da A a B avviene ad una quota di 
falda nella quale H*=X. 
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                        H=8; maglia romboidale con L=10m 
 
 
Fig.4.3 - Andamento di p (p’) e D (D’) con la profondità f di falda. 
 
Seguono le tabelle e i grafici con i risultati per coltre di 8m di spessore ma 
con differente disposizione della maglia dei pali. 
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Fig.4.4 - Tabella con risultati di una coltre a H=8m e maglia 10m, quadrata.  
            
 
 
 
 
 
 155
                         H=8; maglia quadrata con L=10m 
 
 
Fig.4.5 - Andamento di p (p’) e D (D’) con la profondità f di falda. 
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Fig.4.6 - Tabella con risultati di una coltre a H=8m e maglia 5m, 
romboidale.  
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                        H=8; maglia romboidale con L=5m 
 
 
Fig.4.7 - Andamento di p (p’) e D (D’) con la profondità f di falda. 
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Fig.4.8 - Tabella con risultati di una coltre a H=8m e maglia 5m, quadrata. 
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                          H=8; maglia quadrata con L=5m 
 
 
Fig.4.9 - Andamento di p (p’) e D (D’) con la profondità f di falda. 
 
 
4.2.2 Considerazioni 
 
È interessante rilevare che, nei riguardi del dimensionamento della 
palificata, la disposizione a maglia romboidale risulta più vantaggiosa 
rispetto a quella che si ottiene con una disposizione a maglia quadrata. Con 
maglia romboidale infatti, a parità di lato della maglia, l’area A di 
competenza di ogni palo è minore e quindi sarà minore anche la forza 
stabilizzatrice ΔTRS richiesta da ogni palo. Di conseguenza o si diminuiranno 
le dimensioni dei pali, oppure aumenterà il coefficiente di sicurezza sul 
bedrock. Volendo mantenere costante tale coefficiente, si potranno quindi 
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diminuire le dimensioni dei pali. Per contro dovrà aumentare il numero di 
pali richiesto per unità di area di trattamento. 
 
 
4.2.3 Esempio II 
 
Le caratteristiche del movimento franoso sono le seguenti: 
 
- spessore della coltre instabile: H=22m  
- angolo di pendio: ε = 11° 
- peso specifico della coltre: γ = 1,9 t/m3 
- peso specifico dell’acqua: γw = 1,0 t/m3 
- angolo di attrito interno della coltre: ϕ’ = 22° 
- angolo di attrito sul bedrock: variabile con la situazione considerata 
- differenza tra i coefficienti di spinta passiva e attiva della coltre 
(Rankine): Δλε = 1,44 
- area di maglia di pali L = 10m, romboidale: A=86,60m2 
 
H=22 con maglia 10m romboidale     
      
Situazione I II III IV V 
Quota falda (m) 0,00 -1,00 -2,00 -4,00 -5,89 
Angolo attrito sul bedrock (°) 22,31 21,34 20,44 18,85 17,55 
FS iniziale sul bedrock 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 
Situazione VI VII VIII IX X 
Quota falda (m) -8,00 -12,00 -16,50 -18,00 -22,00 
Angolo attrito sul bedrock (°) 16,29 14,33 12,62 12,13 11,00 
FS iniziale sul bedrock 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 
 
Fig.4.10 - Situazioni considerate con i rispettivi angoli di attrito calcolati. 
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Fig.4.11 - Tabella con risultati di una coltre a H=22m e maglia 10m, 
romboidale. 
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Seguono i grafici relativi alle diverse situazioni considerate dove si 
evidenziano le caratteristiche dei pali e i coefficienti di sicurezza alle 
diverse quote della coltre.  
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Anche in questo caso è stato effettuato un grafico nel quale viene riportato 
l’andamento di p (p’) e di D (D’) in funzione della profondità f della falda; 
nella colonna A figurano i valori p’ e D’, (caso in cui H*<X); nella colonna 
B sono riportati i valori di p e D, (caso H*>X). Il passaggio da A a B 
avviene ad una quota di falda nella quale H*=X. 
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                             H=22; maglia romboidale con L=10m 
 
 
Fig.4.12 - Andamento di p (p’) e D (D’) con la profondità f di falda. 
 
 
4.3 Lettura ed interpretazione dei dati 
 
Dai grafici e dalle tabelle precedenti si nota come il dimensionamento dei 
pali sia avvenuto in modo differente a seconda del tipo di caso affrontato; 
nelle situazioni I e II per la coltre di 8 m e nella I, II, III e IV per la coltre a 
22 m, si ha H*<X e dunque i pali vengono dimensionati secondo il relativo 
criterio utilizzando le formule viste nel precedente capitolo (fascia arancione 
della figura 4.5 e 4.12). Nelle situazioni che vanno dalla IV alla VII, per la 
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coltre a 8 m, e nelle situazioni dalla VI alla X per quella a 22 m, si ha H*>X 
e quindi il dimensionamento dei pali avviene col criterio iniziale esposto nel 
capitolo precedente (fascia verde della figura 4.5 e 4.12). Nella situazione 
III, per la coltre a 8 m, e nella situazione V, per quella a 22 m, si ha H*=X e 
dunque si possono utilizzare entrambi i criteri visti in precedenza. Se si 
esclude la situazione I, assai difficile da verificarsi, quanto ottenuto mostra 
come il metodo studiato risulti tanto più vantaggioso quanto più la 
superficie piezometrica si avvicina alla superficie di scorrimento. Si ha 
infatti che con l’abbassamento della quota di falda si verifica una notevole 
riduzione delle dimensioni del palo. Nel caso di coltre di 8 m infatti, 
passando dalla fase I (falda al piano campagna) alla fase VII (falda al piano 
del bedrock), si passa da valori Lp = 24,00m e D = 1,99m a valori Lp = 
4,35m e D = 1,30m. 
 
 
4.4 Modello fisico 
 
Per avere un riscontro sperimentale degli effettivi vantaggi di questa nuova 
tecnica, è stato realizzato un semplice modello fisico che potesse simulare 
un evento di frana. Il modello, realizzato in legno, veniva riempito con della 
sabbia del Po, creando uno strato di coltre di circa 9 cm. Sono stati quindi 
effettuati quattro tipi di prove, con il modello riempito di sabbia e 
rispettivamente privo di pali, con i pali protratti fino a 3 cm, 6 cm e 9 cm 
sopra il piano di scorrimento. Per simulare il comportamento incoerente del 
terreno considerato nella trattazione teorica, nelle prove è stata impiegata 
sabbia asciutta (totalmente incoerente) per l’intero spessore della coltre (H = 
9 cm), provvedendo però ad inumidirne uno straterello più superficiale di 2-
3 mm di spessore (conferendogli quindi una certa coesione) per evitare che 
le particelle di sabbia più superficiali iniziassero a scorrere prima 
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dell’effettivo crollo dell’intero ammasso. Al piede del pendio è stato poi 
realizzato un cordolo di sabbia umida più resistente in quanto coesiva, dello 
stesso spessore della coltre (9 cm), con lo scopo di impedire una rottura 
progressiva dell’ammasso per franamento del piede e consentire quindi un 
collasso globale e simultaneo di tutta la coltre. Il modello, realizzato in 
orizzontale, è stato poi progressivamente inclinato fino ad arrivare al 
franamento della coltre di sabbia. Ciò è stato possibile mediante l’impiego 
di un martinetto idraulico e la misura dell’inclinazione del modello al 
momento del collasso. Da queste verifiche si è riscontrata la grande 
efficacia dei pali; infatti per prove senza pali bastava un inclinazione del 
pendio di circa 29° per arrivare a rottura, mentre utilizzando i pali alle 
diverse altezze, era necessario arrivare ad un’inclinazione di circa 40° per 
ottenere il crollo. 
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Fig.4.13 - Foto modello fisico. 
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Fig.4.14 - Martinetto necessario per inclinare il modellino. 
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Prova1 
Senza pali, con 9 cm di sabbia secca e uno strato di 3-4 mm di sabbia 
bagnata. Il crollo è avvenuto con un’inclinazione di 29°. 
 
 
 
Fig.4.15 – Modellino riempito con sabbia ma senza pali. 
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Prova2 
9 cm di sabbia secca e uno strato superficiale di 2-3 mm di sabbia bagnata. 
Pali sporgenti per 3 cm. Il crollo è avvenuto con un’inclinazione di 37°. 
 
 
 
Fig.4.16 - Modellino con i pali lunghi 3 cm. 
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Prova 3 
9 cm di sabbia secca e uno strato superficiale di 2-3 mm di sabbia bagnata. 
Pali sporgenti per 6 cm. Il crollo è avvenuto con un’inclinazione di 41°. 
 
 
 
Fig.4.17 - Modellino con i pali lunghi 6 cm. 
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Prova4 
9 cm di sabbia secca e uno strato superficiale di 2-3 mm di sabbia bagnata. 
Pali sporgenti per 9 cm. Il crollo è avvenuto con un’inclinazione di 43°. 
 
 
 
Fig.4.18 - Modellino con i pali lunghi 9 cm. 
 
Da queste prove si evince la grande differenza d’inclinazione limite del 
pendio, utilizzando i pali. Infatti anche con pali a soli 3 cm di altezza si 
arriva ad un inclinazione di 37°, contro i 29° ottenuti senza l’uso dei pali. I 
pali quindi forniscono un grande contributo per la stabilità della coltre. 
Inoltre durante la prova con i pali si è notata la formazione di archi intorno 
al palo, prima del distacco totale, a dimostrazione del fatto che questi 
riescono a trattenere il terreno sovrastante (Figura 4.20). 
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Fig.4.19 - Simulazione frana senza pali. 
 
 
 
Fig.4.20 – Simulazione frana con pali a 9 cm, con formazione di archi sopra 
i pali.  
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CAPITOLO 5  
 
VALUTAZIONE ECONOMICA E 
CONFRONTO CON UNA SOLUZIONE A 
DRENI DI UGUALE EFFICACIA 
 
 
 
 
In questo capitolo viene preso in esame un caso numerico già in precedenza 
studiato per la valutazione del costo dell’ intervento. Si effettua poi una 
comparazione economica tra l’intervento proposto e un intervento a trincee 
drenanti, dimensionato in modo da fornire lo stesso coefficiente di sicurezza 
al pendio. 
 
 
5.1 Valutazione economica dell’intervento 
 
Caratteristiche della frana: 
 
- spessore della coltre instabile: H = 8m 
- elevazione della falda sopra il piano di scorrimento al limite della 
stabilità: h = 5m (f = 3m) 
- angolo di pendio: ε = 7° 
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- angolo di attrito mobilitato sulla superficie di scorrimento (residuo): 
ϕR = 16,15° 
- angolo di attrito interno medio del terreno della coltre instabile: ϕ’ = 
22° 
- peso specifico medio del terreno della coltre instabile: γ = 1,90 t/m3 
- peso specifico dell’acqua: γ = 1,0 t/m3 
 
Dalle formule di Rankine si ricava: 
 
- coefficiente di spinta attiva: λεA = 0,50 
- coefficiente di spinta passiva: λεP = 1,94 
- Δλε = λεp-λεA = 1,44 
 
 
5.1.1 Maglia romboidale di lato 10m 
 
Incremento di resistenza al taglio per ottenere FS* = 1,30 sul piano di 
scorrimento: ΔtRS = 0,87 t/m2 
Area di maglia: A = 86,60 m2 
Scelta di tentativo del diametro: D = 1,45 m 
Forza di taglio richiesta ad ogni palo: ΔTRS = ΔtRS x A = 75,34 t/m 
X = 5,97 m 
Profondità H* = 10,40 m > X  
Calcolo di Mmax sul palo: Mmax = 151,76 tm 
Verifica del valore scelto per D: Dmin = 1,45 m  
 
I pali quindi avranno le seguenti caratteristiche: 
 
- elevazione dei pali sopra il bedrock: p = 2,03 m 
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- lunghezza dei pali: Lp = 3 x 2,03 = 6,09 m 
- diametro dei pali: D = 1,45 m 
- lunghezza totale di perforazione: ltot = X + Lp = 12,06 m  
- volume del palo: V = πlD2/4 = 10,05 m3 
 
 
5.1.2 Maglia quadrata di lato 10m 
 
Incremento di resistenza al taglio per ottenere FS* = 1,30 sul piano di 
scorrimento: ΔtRS = 0,87 t/m2 
Area di maglia: A = 100 m2 
Scelta di tentativo del diametro: D = 1,56 m 
Forza di taglio richiesta ad ogni palo: ΔTRS = ΔtRS x A = 87,00 t/m 
X = 5,81 m 
Profondità H* = 10,40 m > X  
Calcolo di Mmax sul palo: Mmax = 189,36 tm 
Verifica del valore scelto per D: Dmin = 1,56 m  
 
I pali quindi avranno le seguenti caratteristiche: 
 
- elevazione dei pali sopra il bedrock: p = 2,19 m 
- lunghezza dei pali: Lp = 3 x 2,03 = 6,57 m 
- diametro dei pali: D = 1,56 m 
- lunghezza totale di perforazione: ltot = X + Lp = 12,38 m  
- volume del palo: V = πlD2/4 = 12,55 m3 
 
Sulla base di questi esempi numerici è possibile una valutazione economica 
su quanto incidono i due effetti contrapposti: maggior numero di pali – 
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minor dimensione di pali, relativi alle due disposizione di maglia 
considerate. 
 
 
5.1.3 Costo di un palo ai prezzi unitari attuali 
 
- Trivellazione: 40 euro/ml 
- Calcestruzzo (Rck 250): 100 euro/m3 
- Ferro (Feb44k): 1,0 euro/kg 
 
Si assume l’incidenza di ferro pari allo 0,7% Ac. 
 
Maglia romboidale di lato 10 m    
Trivellazione (40 euro/m) 40x12,06 € 482,40  
Cls+ferro (170 euro/m^3) 170x10,05 € 1.708,50  
COSTO PALO € 2.190,90  
    
Maglia quadrata di lato 10 m    
Trivellazione (40 euro/m) 40x12,38 € 495,20  
Cls+ferro (170 euro/m^3) 170x12,55 € 2.133,50  
COSTO PALO € 2.628,70  
    
    
Costo unitario del trattamento    
Maglia romboidale di lato 10m 2.190,90/86,60 25,30 euro/m^2 
Maglia quadrata di lato 10m 2.628,70/100 26,90 euro/m^2 
 
Come si vede la maglia romboidale, a parità di lato e di coefficiente di 
sicurezza FS* sul piano di scorrimento, comporta un minor costo 
dell’intervento. 
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5.2 Intervento con trincee drenanti 
 
Prendiamo ora in esame lo stesso caso numerico visto nel paragrafo 
precedente e studiamo l’intervento con trincee drenanti, capace di fornire lo 
stesso coefficiente di sicurezza. 
 
 
 
 
Fig.5.1- Trincea drenante. 
 
Come criterio fondamentale nella realizzazione delle trincee drenanti è 
necessario che hS 2≤ . Nel nostro caso quindi avremo 4≤S m. Utilizzando 
questo criterio e l’abbassamento di falda che ne consegue garantiamo un 
coefficiente di sicurezza di 1,30 su tutto l’intervento, uguale a quello 
imposto nell’intervento con i pali discreti. Consideriamo di dover 
intervenire su una zona di 10.000 mq; le trincee drenanti sono poste 
parallelamente alla linea di massima pendenza del pendio. Rispettando il 
criterio riportato sopra, dovranno dunque essere realizzate 25 trincee di 100 
m di lunghezza. 
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Costo del trattamento su 10.000 m^2   
Scavo trincea (24 euro/m^3) 24x500x25 € 300.000,00 
Ghiaietto drenante 5-15 mm (36 euro/m^3) 36x400x25 € 360.000,00 
Geosintetico (9 euro/m^2) 9x1000x25 € 225.000,00 
Riporto di terreno di scavo (10 euro/m^3) 10x100x25 € 25.000,00 
Tubo di fondo pvc 200 mm (35 euro/m) 35x100x25 € 87.500,00 
TOTALE € 972.500,00 
 
Otteniamo quindi un costo complessivo, su un’area di 10.000 mq, di 
972.500 euro, corrispondente a un costo di 97,25 euro/mq. Per quanto 
riguarda il sistema di pali discreti, abbiamo già ottenuto il costo unitario 
dell’intervento in caso di maglia romboidale, che è di 25,30 euro/mq. 
Quindi il costo per intervenire su un area di 10.000 mq sarà di 253.000 euro. 
Effettuando un intervento di tipo tradizionale, quale può considerarsi quello 
con trincee drenanti, i costi di realizzazione triplicano rispetto a quelli 
richiesti per l’intervento con pali discreti. Si nota quindi come l’intervento 
oggetto di questo studio sia molto vantaggioso dal punto di vista economico. 
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CONCLUSIONI 
 
 
 
 
L’analisi dei movimenti franosi e l’eventuale scelta dei tipi e delle modalità 
di intervento comprendono un complesso di argomenti piuttosto ampio. 
Infatti un fenomeno franoso è costituito da un movimento di terreno causato 
da forze gravitazionali, qualche volta accompagnate da quelle sismiche, ma 
le modalità con cui queste agiscono dipendono da fattori geologici, 
topografici, idrologici, climatici e dall’azione dell’uomo. Di conseguenza lo 
studio e la progettazione di eventuali interventi di stabilizzazione 
costituiscono uno dei problemi più difficili per l’ingegnere geotecnico. 
Come abbiamo visto gli interventi possibili sono di vario tipo, ma non tutti 
presentano la stessa efficacia e soprattutto non tutti sono applicabili in ogni 
caso che si possa presentare nella pratica. Inoltre la maggior parte di questi 
interventi ha grossi impatti ambientali e presenta costi di realizzazione 
piuttosto elevati. L’intervento presentato in questa tesi, ovvero la 
realizzazione di pali discreti, presenta invece notevoli vantaggi, risultando 
un metodo non solo innovativo ma anche di estrema efficacia, paragonato ai 
metodi tradizionali, quali ad esempio trincee drenanti e pozzi drenanti. 
Questi infatti oltre ad avere costi elevati, hanno il non trascurabile difetto di 
avere una durata limitata nel tempo. I pali discreti vengono realizzati in 
cemento armato e distribuiti in modo uniforme su tutta la superficie in frana, 
secondo una maglia regolare. Si innestano in uno strato stabile, innalzandosi 
sopra la superficie di scorrimento. Con la loro resistenza si oppongono al 
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movimento franoso, bloccando la coltre instabile. I casi numerici svolti 
mostrano come l’intervento studiato risulti tanto più vantaggioso quanto più 
il piano di scorrimento e il livello piezometrico sono profondi. In questi casi 
infatti il diametro e la lunghezza dei pali sono assai modesti e quindi 
altrettanto modesto diventa il costo dell’intervento. Si nota infatti come i 
pali possono essere arrestati a quote notevolmente più basse del piano 
campagna, senza cioè essere innalzati fino in superficie, con la possibilità di 
contenere la loro parte a sbalzo e quindi gli sforzi in limiti assai contenuti. 
Anche la realizzazione di un semplice modello fisico di laboratorio ha 
messo in luce i vantaggi di questo metodo. Infatti dalle prove qualitative con 
esso effettuate si è visto che la presenza dei pali, anche di altezze limitate 
sul piano di scorrimento, comporta notevoli contributi per la stabilità del 
pendio. I vantaggi dell’intervento sono anche la sua sostanziale durata, 
praticamente illimitata, e il fatto di non necessitare di nessun tipo di 
manutenzione, a differenza di trincee drenanti e pozzi drenanti. Inoltre il 
piano di campagna, non venendo interessato in modo permanente dai lavori, 
rimane libero e disponibile a qualsiasi uso lo si voglia destinare. 
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